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Anhang
Thesen
Kurzfassung
Der Zusammenhang zwischen Schädigung (Rissbildung) und der Veränderung dynamischer
und statischer Struktureigenschaften von Stahlbetonstrukturen wird untersucht. Auf der einen
Seite stehen die statischen Lastversuche in Verbindung mit dynamischen Experimenten an
Stahlbetonstrukturen (Platten und Balken). Auf der anderen Seite wird für die Balkenstruktu-
ren ein nichtlineares Stochastisches Finite Elemente Modell entwickelt. Dies berücksichtigt
zufällige Material- und Festigkeitseigenschaften durch räumlich korrelierter Zufallsfelder. So
werden stochastische Rissentwicklungen für den Stahlbeton simuliert. Für die Berechnungen
vieler Realisationen und damit verschiedenartiger „Lebensgeschichten“ einer Struktur wird
als Monte Carlo Methode Latin Hypercube Sampling verwendet. Die Auswertung der Struk-
turantworten für die Lastgeschichte zeigt den Einfluss der zufälligen Eigenschaften auf die
Schädigungsntwicklung. Die Arbeit leistet einen Beitrag zur Bewertung und zum zukünftigen
Einsatz dynamischer Untersuchungsmethoden im Bauwesen.
Abstract
The relation between damage and the changing of dynamic and static properties of R/C
structures is investigated. On the one side static experiments in relation with dynamic experi-
ments of R/C structures (plates and beams) are performed. On the other side a nonlinear Sto-
chastic Finite Element Model is developed. The model considers stochastic material and
strength properties by spatial correlated random fields. So a random crack evolution for the
R/C beams are simulated. As Monte Carlo Method Latin Hypercube Sampling is used to cal-
culate a lot of samples and so various „live histories“ of the structure. The evaluation of
structure response for the load history indicates the influence of stochastic properties on the
damage evolution. The work is a contribution to the assessment and the use of dynamic in-
vestigation methods in the future in civil engineering.
Abkürzungen und Formelzeichen
In der folgenden Aufstellung sind Formelzeichen und Abkürzungen aufgeführt. Abweichende
Verwendung und nur lokal verwendete Formelzeichen und Abkürzungen sind vorhanden und
im Textzusammenhang erklärt.
Formelzeichen
AS Fläche der Bewehrung
C Dämpfungsmatrix.
CHH Kovarianzmatrix
D Dämpfungsmaß
Df Frequenzverlustfaktor
Dk Steifigkeitsverlustfaktor
DQ Schädigungsmaß nach Meyer 1988
EB Elastizitätsmodul des Betons
Ed Dämpfungsenergie
Edis gesamte dissipierte Energie
Ee elastische Energie
Eg Gesamtenergie
ES Elastizitätsmodul des Stahls
Es Strukturveränderungsenergie
f Frequenz
F Lastvektor
fc charakteristische Druckfestigkeit des Betons
fck,cube charakteristische Würfeldruckfestigkeit des Betons
fck,cyl charakteristische Zylinderdruckfestigkeit des Betons
fctm zentrische Zugfestigkeit des Stahls
Abkürzungen und Formelzeichen    ix
ftk charakteristische Zugfestigkeit des Betonstahls
fyk charakteristische Festigkeit des Betonstahls an der Streckgrenze
H(ω) Übertragungsfunktion
H(x) Zufallsfeld
K Steifigkeitsmatrix
Lc Korrelationslänge
LHS Latin Hypercube Sampling (Verfahren)
M Massenmatrix
  δD bezogene Dämpfungsenergie
  δS bezogene Strukturveränderungsenergie, Versuchsgrenzlastindikator
  εB Betonstauchung
  εS Betonstahldehnung
µ Mittelwert
µµ Mittelwert von Mittelwerten
µσ Mittelwert von Standardabweichungen
ζ Dämpfungsmaß
σ Standardabweichung
  σB Betonspannung
  σS Stahlspannung
  σF Stahlspannung an der Streckgrenze (Fließspannung)
σµ Standardabweichungen von Mittelwerten
σσ Standardabweichung von Standardabweichungen
ω Kreisfrequenz, Eigenkreisfrequenz
Φ Modalmatrix/ Matrix der Eigenvektoren
Abkürzungen und Formelzeichen    x
Abkürzungen
B 1, B 2, B 3 Stahlbetonbalken 1- 3
BA Belastungsabschnitt
BAu Beschleunigungsaufnehmer
BP 1, BP 2 Stahlbetonplatte 1 und 2
DMS Dehnmessstreifen
FE Finite Elemente
KA Kraftaufnehmer
LEP Lasteinleitungspunkt
LHS Latin Hypercube Sampling (Verfahren)
MAC Modal Assurance Criterion
MCS Monte Carlo Simulation
PMC Direkte Monte Carlo Simulation (Plain Monte Carlo Simulation)
RA Referenzaufnehmer
SFE Stochastische Finite Elemente
1 Einleitung
1.1 Problemgebiet
Die Anwendung systematischer Inspektionen und die Zustandsbeurteilung von bestehenden
Bauwerken haben sich in den letzten Jahrzehnten stark erhöht. In jüngster Zeit gibt es zahlrei-
che Entwicklungen, Bauwerke mit Sensoren zu deren permanenter oder ereignisabhängiger
Zustandsüberwachung (Monitoring) auszustatten. Ziel aller Untersuchungen ist die Bewer-
tung der Tragsicherheit und der Gebrauchstauglichkeit der Struktur. Diese werden durch
Schädigungen an Bauwerken beeinflusst, die aus Betriebslasten, Umwelteinflüssen oder Un-
fallereignissen entstehen.
Für dynamische Untersuchungen als zerstörungsfreie Methode zur Bewertung von Struktur-
veränderungen und Schädigungsgraden gibt es zunehmend Interesse auch im Bauwesen. Die
Anwendbarkeit dynamischer Untersuchungsmethoden ist im allgemeinen unabhängig von der
Art des Baumaterials. Schädigungen können an Punkten aufgedeckt werden, die keine Mess-
punkte darstellen. Das Ergebnis der dynamischen Messung kann Indikator und Maß nicht
visuell sichtbarer Schädigungen sein. Dynamische in situ Untersuchungen stellen eine sehr
schnelle Methode mit relativ niedrigen Kosten und Aufwand dar, zum Beispiel im Vergleich
mit statischen Grenzlastversuchen. Das enorme Leistungswachstum der Computertechnik und
der Messsysteme eröffnet neue Möglichkeiten für Methoden und Umfang dynamischer Unter-
suchungen.
Obwohl viele Versuche an Tragwerken im Bauwesen gezeigt haben, dass Strukturverände-
rungen mit Hilfe modaler Eigenschaften gut verfolgt werden können, haben die dynamischen
Untersuchungsmethoden in der Praxis noch nicht den Stand der umfassenden Anwendung
erreicht. Weitere Erkenntnisse zum Verlauf der dynamischen Eigenschaften über die Lebens-
dauer einer Struktur in Abhängigkeit verschiedener Schädigungsursachen sind notwendig.
Diese müssen sowohl aus Experimenten, als auch aus numerischen Modellierungen gewon-
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nen werden. Verbindungen zu anderen Methoden der Zustandseinschätzung von Strukturen
müssen hergestellt werden.
1.2 Zielstellung
Ziel der Arbeit ist es, einen Beitrag zur Bewertung und dem zukünftigen Einsatz der dynami-
schen Untersuchungsmethoden zu leisten. Dabei stehen auf der einen Seite die dynamischen
Experimente an Stahlbetonstrukturen, auf der anderen Seite die Entwicklung nichtlinearer,
numerischer Modelle für die Strukturen unter Berücksichtigung zufälliger Material- und Fe-
stigkeitseigenschaften.
Materialeigenschaften sowie Festigkeitsgrößen sind innerhalb einer Struktur mit begrenzten
Varianzen zufällig verteilt, wobei räumliche Korrelationen bestehen. Dies ist besonders für
den inhomogenen Werkstoff Beton gültig. Daher ergeben sich schon bei der Herstellung von
gleichen Strukturen nach vorgegebenen Entwurfswerten Streuungen in den Materialparame-
tern und damit in den dynamischen Eigenschaften. Wird das Tragwerk belastet, sind die Orte
beginnender Rissschädigungen von der Steifigkeits- und Zugfestigkeitsverteilung abhängig.
Sie beginnen an der "schwächsten" Stelle des Tragwerks in Abhängigkeit von der Belastung.
So kommt es für den Beobachter zu einem zufälligen Rissbeginn mit einer zufällig verlaufen-
den weiteren Schädigungsentwicklung nach den Gesetzen der beteiligten Materialien. Die
dynamischen Eigenschaften sind somit nicht nur eine Funktion des Schädigungszustandes
einer Struktur, sondern auch der stochastischen Materialparameter. Ein diskretes Rissmodell
für Stahlbetonbalken unter Verwendung von stochastischen Finiten Elementen soll beant-
worten, welchen Einfluss zufällig verlaufende Rissbildungsprozesse haben und welche stati-
stische Beschreibung dynamische Eigenschaften nach gleichen Lastgeschichten besitzen kön-
nen.
Aus diesen Überlegungen werden als Ausgangspunkt für die Untersuchungen dieser Arbeit
die folgenden Thesen formuliert:
a) Ungeschädigte Strukturen mit gleichen Entwurfsparametern weisen aufgrund zufälliger
Materialeigenschaften (Elastizitätsmodul, Festigkeit, Massendichte, Geometrie) eine Streuung
in ihren modalen Eigenschaften auf.
b) Schädigungen an einer Stahlbetonstruktur führen zu Änderungen modaler Eigenschaften
wie Verminderung von Eigenfrequenzen und Veränderungen von Eigenformen und Dämp-
fungen.
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c) Der Verlauf der Schädigung entwickelt sich räumlich und in seiner Intensität zufällig auf-
grund der räumlich korrelierten, stochastischen Material- und Festigkeitseigenschaften und in
Abhängigkeit der Größe und des Ortes der Belastung.
d) Der zufällige Verlauf der Schädigung bei gleicher Lastgeschichte führt zu einer veränder-
ten statistischen Beschreibung der modalen Parameter, insbesondere der Eigenfrequenzen.
Die dynamischen Experimente können nur auf Teile der kausalen Kette antworten, da eine
Anzahl von zwei Platten und von drei gleichartigen Balken getestet wurde. Ansätze für die
Parametrisierung der Zufallsfelder aus Experimenten geben Ultraschallmessungen. Zielstel-
lung der stochastischen, numerischen Untersuchung an den Balken soll es sein, die "Lebens-
geschichten" der Balken unter Berücksichtigung dynamischer und statischer experimenteller
Ergebnisse zu berechnen. Derartige Untersuchungen sind bisher in der Literatur nicht be-
kannt. Da die Materialgesetze des Modelles auch Entlastungsvorgänge mit einfachen Schädi-
gungsgesetzen berücksichtigen, kann ein Beitrag zu dem in der Literatur oft diskutierten
nichtlinearen, dynamischen Verhalten von Strukturen bei unterschiedlichem Rissöffnungszu-
stand geleistet werden. Diese Tatsache hat große Bedeutung für die Aussagekraft der Ergeb-
nisse der dynamischen Methode. Somit kann eine Struktur mit geschlossenen Rissen bei li-
nearen Schwingungen unter kleinen Lasten weniger geschädigt wirken im Vergleich zum Zu-
stand der ist. Dieser Vorgang wird mit Hilfe von Schädigungsindikatoren und Verlustfaktoren
untersucht. Diese Parameter können Beiträge zur Antwort auf die Frage liefern, wie aussage-
fähig dynamische Messungen des aktuellen Systemzustandes sind, auch in bezug auf ein Ver-
sagen der Struktur.
1.3 Gliederung der Arbeit
Die Arbeit ist in sieben Kapitel gegliedert. Die Grundlagen und der Stand der Technik zur
Untersuchung dynamischer Eigenschaften im Bauwesen werden im Kapitel 2 vorgestellt. Zu-
nächst werden Merkmale der modalen Eigenschaften zusammengefasst. Darauf aufbauend
wird der aktuelle Stand der Arbeiten auf dem Gebiet dynamischer Untersuchungen vorge-
stellt. Die Veröffentlichungen zu Balken und Platten aus Stahlbeton werden in getrennten
Abschnitten behandelt. Erläuterungen zu Experimenten und zur Systemidentifikation an aus-
gewählten, weiteren Strukturen folgen. Ausführungen zum Schädigungsbegriff, zu Schädi-
gungsmaßen, zu Verlustfaktoren und zu energetischen Parametern sind ebenfalls diesem Ab-
schnitt zugeordnet.
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Im 3. Kapitel wird ein Überblick über die Materialeigenschaften von Beton und Stahl sowie
deren Verbundverhalten im Werkstoff Stahlbeton gegeben. Die Prozesse der Rissbildung, die
den bedeutendsten Schädigungsvorgang an Stahlbetonkonstruktionen darstellen, werden be-
schrieben. Besondere Berücksichtigung finden Modellannahmen für diskrete Rissmodellie-
rung, die in das Finite Elemente Modell in Kapitel 6 einbezogen werden.
In Kapitel 4 werden die theoretischen Grundlagen für die Zufallsfelder innerhalb des stocha-
stischen Finiten Elemente Modells beschrieben. In der vorliegenden Arbeit erfolgt die An-
wendung und Erweiterung räumlich korrelierter Zufallsfelder für Finite Elemente auf Basis
des Programmsystems SLang, 2001. Die für die stochastische Simulation genutzten Monte
Carlo Methoden werden vorgestellt. Dabei wird besonders auf die Verknüpfung von Zufalls-
feldern und und der Monte Carlo Methode Latin Hypercube Sampling eingegangen. Der
Einfluss gewählter Parameter des Zufallsfeldes wird untersucht. Es folgen Anmerkungen zu
experimentellen Untersuchungen mit Ultraschall, mit dem Ziel, die räumliche Verteilung von
Materialparametern zu ermitteln.
Im 5. Kapitel sind die Ergebnisse der Versuche an Balken und Platten aus Stahlbeton doku-
mentiert, die am Institut für Strukturmechanik in Kooperation mit anderen Einrichtungen der
Universität durchgeführt wurden. Die zwei Platten sind alternativ bewehrt und haben die rea-
len Abmessungen. Die Platten wurden im Verlauf von Traglastversuchen begleitend dyna-
misch gemessen. Die drei untersuchten Stahlbetonbalken wurden in kleinen Stufen bis zum
Versagen belastet. Dabei wurden statische wie dynamische Messwerte aufgezeichnet. Das
Kapitel fasst die Ergebnisse der dynamischen Untersuchungen zusammen, diskutiert statische
und energetische Resultate und stellt Zusammenhänge zwischen ihnen her. Auf die Verwen-
dung numerischer Modelle wird ebenfalls eingegangen. Es folgen Anmerkungen zu experi-
mentellen Untersuchungen mit Ultraschall, mit dem Ziel, die räumliche Verteilung von Mate-
rialparametern zu ermitteln.
Kapitel 6 beschreibt die stochastische, numerische Untersuchung der Balkenexperimente. Im
ersten Abschnitt wird das stochastisches Finite Elemente Modell für Stahlbetonbalken mit
diskreter Rissmodellierung vorgestellt. Der Abschnitt umfasst die Idee des Modells sowie die
Beschreibung der verwendeten Materialparameter, Materialgesetze und Zufallsfelder. Im
Abschnitt 6.2 werden die Ergebnisse der stochastischen Simulationen mit Latin Hypercube
Sampling unter Einbeziehung von Zufallsfeldern vorgestellt. Simulationen mit verschiedenen
Varianten der Parameter werden durchgeführt. Die Strukturantworten aller Realisationen zu
einer bestimmten Laststufe werden statistisch ausgewertet und diskutiert. Somit wird die
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Varianz möglicher “Lebensgeschichten” berechnet. Diese Ergebnisse werden mit den
Experimenten verglichen.
Im Kapitel 7 wird eine Zusammenfassung der Ergebnisse der Arbeit vorgenommen und ein
Ausblick auf die weitere Forschung und auf die Möglichkeiten dynamischer Untersuchungen
gegeben.
2 Grundlagen und Stand der Technik der Unter-
suchungen dynamischer Eigenschaften
2.1 Modale Eigenschaften
Modalanalyse nennt man den Vorgang zur Ermittlung sämtlicher modaler Eigenschaften. Zu
den modalen Eigenschaften zählen die Eigenwerte oder Eigenfrequenzen des Systems, die
zugehörigen Eigenformen sowie die Dämpfung des System. Dies kann analytisch oder expe-
rimentell erfolgen. Jede freie oder erzwungene Schwingung einer Struktur kann auf einen
diskreten Satz Moden mit den genannten Eigenschaften reduziert werden. Die Schwingungs-
moden oder Eigenformen repräsentieren die inneren dynamischen Verhältnisse einer freien
Struktur. Dies ist eine Struktur, auf die keine eingeprägten Kräfte einwirken. Es wird von li-
nearen Materialverhalten ausgegangen. Im folgenden werden einige Merkmale der modalen
Eigenschaften vorgestellt, die bedeutend für die Anwendung im Bauingenieurwesen sind.
2.1.1 Eigenwerte
Eigenwerte eines Systems kennzeichnen die Schwingdauern eines Systems, die diese auf
Grund ihrer Steifigkeit, Masse, Geometrie, Lagerungsbedingungen und Dämpfung besitzen.
Ausgangspunkt ist die Bewegungsgleichung
  
M x C x K x F[ ] + [ ] + [ ] =⋅⋅ ⋅ , (2.1)
eine Differentialgleichung zweiter Ordnung. x ist der Ortsvektor und   x
⋅
 und   x
⋅⋅
 die beiden er-
sten Ableitungen nach der Zeit. M ist die Massenmatrix, K die Steifigkeitsmatrix und C die
Dämpfungsmatrix. Dies Matrizen haben die Größe   m m× , m ist die Anzahl der Freiheitsgra-
de des Systems. Die Lösung dieser Gleichung führt für ein ungedämpftes System auf das
klassische Eigenwertproblem
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K M i[ ] [ ]( ){ } =- i2ω Φ 0. (2.2)
Dabei ist   ω i
2  der i-te Eigenwert von i=1,...,m Eigenwerten der Struktur und   Φ i  der i-te Eigen-
vektor der Struktur. Oftmals werden nur die ersten n- Eigenwerte von m- möglichen berech-
net,  daher gilt n≤m.
Für eine nichttrivale Lösung   Φ i ≠ 0 muss die charakteristische Gleichung
  
det  K - i
2[ ] [ ]( ) =ω M 0 (2.3)
gelöst werden. ω  ist die Eigenkreisfrequenz, aus der die Frequenz f mit
  
f =
ω
π2
(2.4)
errechnet wird.
2.1.2 Eigenformen
Die m- ermittelten Eigenformen Φi einer Struktur sind in der Modalmatrix Φ  enthalten, die
durch Einsetzen der Lösungen aus Gleichung (2.3) in Gleichung (2.2) erhalten werden. Diese
hat die Größe nm× . Zu jedem ermittelten Eigenwert   ω i
2  oder jeder Eigenfrequenz   f i erhält
man die zugehörende entkoppelte Eigenform   Φ i . Die Schwingungsform wird so betrachtet,
als ob diese isoliert existieren würde. Modale Eigenformen sind charakterisiert durch Knoten-
linien und den Phasen der schwingenden Tragwerksteile. Knotenlinien einer modalen Eigen-
form sind Linien des Tragwerks, die in Ruhe bleiben. Visuell beobachtbar ist an Bauwerken
im allgemeinen nur die erste Eigenform bei günstigen Umständen. Bild 2.1 zeigt die vierte
Biegeeigenform einer Platte und die dritte Biegeeigenform eines Balkens. Die schwarz- weiße
Darstellung verdeutlicht die Phasenlage der Strukturschwingung bezüglich der Mittelfläche
der Platte bzw. der Längsachse des Balkens.
Eigenformen können experimentell durch Ermittlung von Zeitreihen an möglichst vielen
Punkten ermittelt werden. Dabei können prinzipielle Informationen über die Phasenlagen von
Schwingungen von Tragwerksteilen bereits aus wenigen Zeitreihen, Fourierspektren oder
Übertragungsfunktionen geschlossen werden. Es existieren verschiedene Varianten, Eigen-
formen zu interpretieren, zu identifizieren und die Informationen von wenigen Messstellen
auf eine Struktur mit einer größeren Anzahl von Freiheitsgraden zu interpolieren. Dazu wer-
den Finite Elemente Modelle genutzt, in dem auf die Struktur die Magnituden der Übertra-
gungsfunktion mit dem dazugehörigen Vorzeichen oder Phasenwinkel zur Last oder zu Refe-
renzaufnehmern aufgebracht werden.
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Bild 2.1 Biegeeigenform einer allseitig gelenkig gelagerten Platte (4. Mode) (links) und eines
Balkens auf zwei Stützen mit kurzen Kragarmen (3. Mode) (rechts) und Darstellung der Kno-
tenlinien
Untersuchungen zeigen, dass sich die Eigenformen verändern können. Bei Strukturen wie
Balken und Platten lassen sich besonders bei unsymmetrischen oder lokalen Schädigungen
Veränderungen von Eigenformen nachweisen. Dies kann zu Verschiebungen der Knotenlinie
führen. Für kleine Schädigungen sind diese Verschiebungen gering. Die qualitative „Form“
selbst bleibt erhalten. Bei symmetrischen und gleichförmigen Schädigungen ist die Eigenform
nur als Funktion der relativ gleichartig abgeminderten Steifigkeit zu sehen und es tritt keine
Verschiebung der Knotenlinie auf. Von einer signifikanten Veränderung der „Form“ kann
man ausgehen, wenn große Schädigungen eingetreten sind oder neue Auflagerpunkte entste-
hen. Damit entsteht ein neues Tragsystem. Die Frage, ob zwei Eigenformen nach einer
Lastgeschichte zusammengehören, ist oftmals schwer zu beantworten. Durch Vergleich der
Vektoren werden die Eigenformen quantitativ verglichen. Im Verlauf von Experimenten kann
man das Erscheinen von neuen Spitzen im Frequenzspektrum und damit von neuen Resonanz-
frequenzen an bestimmten Aufnehmern feststellen. Das könnte darauf hindeuten, dass ein
Aufnehmer auf oder in der Nähe einer veränderten Knotenlinie angeordnet ist oder es zur
Kopplung von Eigenformen infolge mechanischer Vorgänge wie z.B. Torsion kommt. Exakte
Aussagen lassen sich oft dazu nicht treffen. Theoretische Untersuchungen konnten die Ver-
schiebung von Knotenlinien ebenfalls nachweisen. Eine Untersuchung der Veränderung der
Lage von Knotenlinien und der Veränderung von Eigenformen erscheint nur bei nicht sym-
metrischer Belastung und einer sehr großen Anzahl von Messpunkten sinnvoll.
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2.1.3 Dämpfung
Dämpfung ist die Eigenschaft eines Baustoffes oder eines Systems, mechanische Schwin-
gungsenergie (kinetische und potentielle Energie) in andere Energieformen irreversibel um-
zuwandeln. Diesen Vorgang nennt man Dissipation. Dissipiert eine Struktur keine Energie, so
handelt es sich um ein konservatives System. Die Energie kann zum Beispiel in Wärme um-
gewandelt werden. Bei freien Schwingungen bewirkt die Dämpfung ein Abklingen der
Schwingung bis zum Ruhezustand.
Bild 2.2 teilt die Arten und Ursachen der Dämpfung ein. Ist die Dämpfungskraft proportional
zur Geschwindigkeit, spricht man von viskoser Dämpfung. Weitere Formen der Energiedissi-
pation sind die trockene Reibung (Coloumb Dämpfung) und plastische Verformungen (Hyste-
resis Dämpfung). In der letzten Zeile sind speziell die Vorgänge innerhalb von Stahlbeton-
strukturen angeführt. Bild 2.3 zeigt den typischen Verlauf des Dämpfungsmaßes für Stahlbe-
tonstrukturen in Abhängigkeit von den Zustandsformen von Stahlbeton.
Das Dämpfungsmaß D für eine harmonische Schwingung wird beschrieben durch
  
D
D
W
Diss
el
=
1
4π ,max
. (2.5)
Es ist proportional dem Verhältnis der in einem Zyklus dissipierten Schwingungsenergie DDiss
und der maximalen Formänderungsenergie Wel,max.
Im allgemeinen erhöht sich das Dämpfungsmaß beim Übergang von Zustand I in Zustand II
und erreicht in Zustand II seinen größten Wert. Bei weiterer Belastung sinkt die Dämpfung
ab, um dann vor den Bruchvorgängen des Zustandes III wieder anzusteigen. Dieser Verlauf
stellt eine qualitative Vereinfachung der experimentell ermittelten Maße dar, die in der Lite-
ratur in großer Vielfalt dokumentiert sind.
Werden Dämpfungswerte gemessen, können die speziellen Ursachen der Energiedissipation
meist nicht festgestellt und lokalisiert werden. Es wird nur ein eigenformbezogener Wert je
untersuchter Teilstruktur ermittelt. Die Dämpfung wird theoretisch als konstanter Wert für die
gesamte Struktur bzw. Strukturteile angenommen. Bei Messungen an Bauwerken wurden
lokal räumlich streuende Dämpfungswerte festgestellt, die Besonderheiten der Dissipation an
den untersuchten Stellen wiederspiegeln können. Die Ursache ist auch hier schwer zuzuord-
nen.
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Dämpfung mechanischer Systeme
Innere Dämpfung Äussere Dämpfung
an Systemgrenzen
Mikrorissbildung zwischen 
Zementmörtel und Zuschlagstoff
Materialdämpfung
(Energiedissipation
innerhalb eines Kontinuums)
Strukturdämpfung
(Grenzflächen von 
unterscheidbaren
Partikeln)
Strukturdämpfung/ 
mechanische Dämpfung
(Dämpfung an den Grenzen 
eines Kontinuums)
Hysteresis
Dämpfung
Viskose
Dämpfung
oder flüssige
Reibung
Coloumb
Dämpfung
oder
trockene
Reibung
Viskose
Dämpfung
oder
flüssige
Reibung
Coloumb
Dämpfung
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Dämpfungsvorrichtungen
plastiches Verhalten von Beton 
und Bewehrung
Bild 2.2 Einteilung der Dämpfungsarten und mögliche Mechanismen im Stahlbeton
Bild 2.3 Dämpfungsmechanismen bei verschiedenen Zustandsformen des Stahlbetons, Büttner
& Burkhardt 1993
2 Grundlagen und Stand der Technik der Untersuchungen dynamischer Eigenschaften   11
2.1.4 Einfluss zufälliger Materialeigenschaften
Für die Gleichung (2.1) kann eine deterministische oder eine stochastische Betrachtungsweise
angewendet werden. Für deterministische Annahmen wird von den Entwurfswerten oder den
Zielwerten für die Produktion ausgegangen. Wichtige Parameter für die Erstellung von Be-
tontragwerken sind der Elastizitätsmodul und die Betondruckfestigkeit. Diese werden in den
Normen als voll korreliert betrachtet. Durch Messungen an Probekörpern, zum Beispiel durch
Druckprüfungen an Betonwürfeln oder -zylindern, können Mittelwert und Varianz dieser Pa-
rameter bestimmt werden.
Zufällige Materialeigenschaften bedeuten, dass die Matrizen M, K und C der Bewegungsglei-
chung (2.1) räumlich zufällig belegt sein können. Das Eigenwertproblem nach Gleichung
(2.3) wird gelöst und man erhält zufällige Eigenfrequenzen ω  und die Matrix der Eigenvekto-
ren Φ . Dies gilt bereits für die ungeschädigte Struktur.
Während der Lastgeschichte wird eine Stahlbetonstruktur geschädigt. Schädigungszonen in
einer deterministischen Formulierung sind die Zonen, in denen die Steifigkeitsmatrix K der
ursprünglich im Sinne der Numerik homogenen Materialien Beton und Stahl Störungen er-
halten. In einer stochastischen Formulierung ist die Struktur geschädigt, wenn das homogen
korrelierte Feld der Materialeigenschaften, integriert in der Steifigkeitsmatrix, gestört wird.
Diese Störungen treten in beiden Formulierungen durch veränderte Materialzustände infolge
Rissbildung, Verbundzerstörung oder Plastifizierung auf. Numerisch kann zum Beispiel ein
Integrationspunkt an einer Grenzspannung versagen.
Unter Schädigung an einer Stahlbetonkonstruktion unter Laborbedingungen versteht man vor
allem die Rissentwicklung und den daraus resultierenden Verlust an Verbund zwischen Beton
und Bewehrung. Andere Einflüsse auf das dynamische Verhalten und das Traglastverhalten
wie thermische und chemische Einflüsse (Karbonatisierung und Korrosion), die Lagerungs-
bedingungen und weitere, zeitabhängige Materialeigenschaften können weitgehend unberück-
sichtigt bleiben. Die Rissentwicklung mindert die Steifigkeit der Struktur ab. Der Zeitpunkt
und der Ort der Entstehung des Erstrisses und die weitere Rissentwicklung für eine bestimmte
Lastgeschichte sind für den Beobachter zufällig.
Numerisch betrachtet wird nur die Steifigkeitsmatrix K verändert, während die Massenmatrix
M konstant bleibt. Es wird davon ausgegangen, dass es keine Vorgänge gibt, die zu signifi-
kanten Änderungen der Dichte oder des Volumens führen. Der modale Dämpfungsvektor
bzw. eine vollbesetzte Dämpfungsmatrix ändern sich. Die Eigenfrequenzen als Ergebnisse
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einer Eigenwertanalyse innerhalb des Modells eines linearen ungedämpften Systems hängen
nur von der Steifigkeitsmatrix K ab.
2.2 Bewertung von Versuchen zur Bestimmung modaler Eigenschaften und
zur Systemidentifikation
2.2.1 Ziele dynamischer Untersuchungen
Die Verwendung dynamischer Messungen als zerstörungsfreie Methode zur Bauwerkszu-
standsanalyse und zur Schadenserkennung hat eine große Aufmerksamkeit in den letzten
reichlich 20 Jahren erreicht. Nachfolgend sollen die Möglichkeiten dynamischer Untersu-
chungen für Anwendungen im Bauingenieurwesen eingeteilt werden. Dies ist eine Einteilung
des Verfassers nach Auswertung der Literatur und eigener Erfahrungen auf diesem Gebiet.
Die Ziele dieser Untersuchungen sind die Einschätzung der Qualität der Ausführung sowie
die Einschätzung der Tragsicherheit und der Gebrauchstauglichkeit. Folgende Klassen von
Untersuchungen werden eingeteilt:
a) Dynamische Größen als Zustandsanzeiger
Die Ermittlung der dynamischen Eigenschaften einer Struktur erfolgt zur Bestimmung des
aktuellen Tragwerkszustandes. Das können geschädigte und ungeschädigte Zustände sein.
Eine Vorinformation liegt nicht vor. Ist die vorliegende Struktur als ungeschädigt zu betrach-
ten, zum Beispiel nach einem Neubau, kann eine dynamische Messung als integrale Quali-
tätskontrolle für eine Betonqualität oder ein Tragsystem dienen. Mit diesen Werten werden
numerische Modelle einem Update unterzogen oder Identifikationsverfahren angewandt, um
die Systemparameter zu ermitteln. Schädigungen können dabei berücksichtigt werden, sind
aber nicht das Ergebnis der dynamischen Messung. Die Schädigungsfeststellung kann durch
visuelle Methoden oder Ultraschall erfolgen. Experimentell und numerisch ermittelte Eigen-
formen können verglichen werden.
Eine weitere Anwendung ist die Erfassung des dynamischen Verhaltens gleichartiger Bauteile
in Hochbaustrukturen, die umgenutzt oder revitalisiert werden sollen. Damit können Indikato-
ren für statische Prüfverfahren geschaffen werden, die nur an ausgewählten Bauteilen durch-
geführt werden sollen. Daher werden Bauteile mit abweichendem dynamischen Verhalten
nachfolgend untersucht. Ungleiche Geometrien können durch Normierung angeglichen wer-
den. Angewendet wird dieses Vorgehen an Plattenstrukturen mit vielen gleichartigen Decken-
feldern, Treppenhäusern und Schwellen von Bahngleisen.
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b) Dynamische Größen als Schadensindikator
Von einer Struktur werden die aktuellen dynamischen Eigenschaften bestimmt. Dies kann
ohne Unterbrechung, nach bestimmten Zeitintervallen oder ereignisabhängig erfolgen. Dafür
steht der Begriff Monitoring, der auch für die Aufnahme statischer Größen gilt. Weiterhin
kann eine Messung zu festgelegten Inspektionen oder nach Schadensereignissen mit unbe-
kannten Folgen auf das Bauwerk erfolgen. Die modalen Eigenschaften sind bereits von einem
früheren Zustand bekannt und Veränderungen der Werte deuten im allgemeinen auf Schädi-
gungen hin. Signifikante Veränderungen führen zu einer gezielten Inspektion des Tragwerkes
und der Suche nach möglichen Ursachen. Mögliche andere Einflüsse wie die Temperatur auf
die modalen Eigenschaften sollten bekannt sein. Zur Anwendung kann dies an Großbrücken
kommen. Veränderungen können am Stahl- oder Spannbeton, an Seilen, an Fahrbahnüber-
gängen, Lagern oder Deckschichten auftreten.
c) Dynamische Größen zur Schadenslokalisierung und -quantifizierung
Mit Hilfe modaler Eigenschaften wird versucht, die Zonen der Schädigung zu bestimmen.
Schädigungen können sehr lokal sein (Riss oder Kerbe in einer Stahlkonstruktion) oder eine
größere Ausdehnung besitzen wie der Rissbereich einer Stahlbetonkonstruktion. Dabei sind
Messungen ungeschädigter oder früherer geschädigter Tragwerkszustände notwendig. Hoff-
nungsvoll erscheint diese Lokalisierung an Rahmentragwerken und an Knotenpunkten von
Stahlstrukturen, z.B. für Ermüdungsrisse. An Stahlbetonbalken und -platten gibt es Arbeiten
zur Lokalisierung von Schädigungen über Risszonendefinitionen oder über die Untersuchung
von Steifigkeitsabfällen in den Krümmungen der Eigenformen. Dabei werden oftmals ver-
schiedenartigste Methoden der Systemidentifikation unter Nutzung von Optimierungsalgo-
rithmen oder genetischen Algorithmen verwendet.
Für die hier untersuchten dynamischen Untersuchungen spielen die Art, die Amplitude und
der Frequenzgehalt dynamischer Einwirkungen während der Nutzung des Tragwerkes keine
Rolle bzw. für die Struktur existieren keine relevanten dynamischen Belastungen. Die Ergeb-
nisse der Zustandsanalyse müssen in Bezug zu den Belastungen gewertet werden, um mögli-
che dynamische Lasterhöhungen zu erfassen. Die dynamische Anregung zur Zustandsermitt-
lung wird in Abhängigkeit von den Zielen der Untersuchung, der Art der Struktur sowie den
technischen und technologischen Möglichkeiten gewählt.
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2.2.2 Dynamisches Verhalten ungeschädigter und geschädigter Balken
Eine Vielzahl von Veröffentlichungen zu Versuchen an Balken aus Stahlbeton oder Leicht-
beton gibt es in der Literatur. Nachfolgend wird eine Auswahl vorgestellt, die speziell Unter-
suchungen zur Bestimmung dynamischer Eigenschaften und zur Systemidentifikation bzw.
Systeminterpretation an ungeschädigten und geschädigten Strukturen beinhalten. Dies sind
rein experimentelle Arbeiten sowie Arbeiten, bei denen Experimente mit numerischen Mo-
dellen oder Identifikationsmethoden verknüpft wurden.
Grundlegende Untersuchungen zur Problematik wurden von Dieterle & Bachmann, 1979 En-
de der 70er Jahre durchgeführt. Sie konnten u.a. den Einfluss der Rissbildung, der Beanspru-
chungshöhe und des Armierungsgehaltes von schlaff bewehrten Beton- und Leichtbetonbal-
ken auf die dynamischen Eigenschaften, speziell auf die Eigenfrequenzen und Dämpfungen.
nachweisen. Eigenfrequenzen aus Ausschwingversuchen und Resonanzfrequenzen stimmen
sehr gut überein.
Bild 2.4 zeigt Frequenzverläufe von drei Stahlbeton- und vier Leichtbetonbalken ohne Zu-
satzmassen. In der 1. Prüfphase, gekennzeichnet durch eine stetig anwachsende Stahldehnung,
nimmt die Eigenfrequenz bei Stahlbetonbalken auf 47% bis 54% der ungeschädigten Struktur
ab, bei Leichtbetonbalken auf 33% bis 44%. In der 2. Prüfphase, weitestgehend ein Wieder-
holen der 1. Prüfphase, kommt es zu fast keinen Frequenzänderungen. In einer 3. Prüfphase
werden die Auflagerbedingungen geändert und es kommt damit teilweise zu einer Erhöhung
der Eigenfrequenzen. Die Ausbildung der Risse bewirkte eine Zunahme der Dämpfung von
ca. 1% bis auf 2-3% nach Bild 2.5, links. Nachdem sich fast alle Risse ausgebildet hatten,
nimmt die Dämpfung stark ab. Bei erneuter dynamischer Belastung in der zweiten Prüfphase
treten schon bei kleinen Schwingungsamplituden größere Dämpfungswerte auf als bei Erst-
belastung, Bild 2.5, rechts.
Ziel der Arbeit von Büttner, 1992 ist es, das viskose Dämpfungsmaß für Stahlbetonbalken in
Abhängigkeit von der Belastung und der Querschnittsgeometrie zu berechnen. So können auf
mechanischen Gesetzen beruhende Schätzwerte für die Dämpfung für numerische Modelle
verwendet werden. Dafür wird ein analytisches Modell erstellt, das unter Verwendung verein-
fachter Annahmen für die Reibungsverbundspannungen und der Relativverschiebung zwi-
schen Beton und Bewehrung die Energiedissipation berechnet. Dazu werden die Anzahl der
Risse benötigt, deren Ermittlung aber nicht genau beschrieben ist. Zufällige Materialparame-
ter werden nicht berücksichtigt.
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Bild 2.4 Eigenfrequenz f als Funktion der maximalen relativen Durchbiegung δmax,rel in Bal-
kenmitte (ohne Zusatzmasse) Prüfphase 1-3, Dieterle und Bachmann 1979
Bild 2.5 Dämpfungsmaß als Funktion der relativen Stahlspannung für Beton- und Leichtbe-
tonbalken in der 1. Prüfphase (links) und 2. Prüfphase (rechts) gemittelte Werte der Balken
nach Dieterle & Bachmann, Büttner 1992
Neben der Nachrechnung von Versuchen aus Dieterle & Bachmann, 1979 werden die beiden
Balkenversuche von Büttner, 1992 erfolgreich nachgerechnet. Bild 2.6 zeigt den Verlauf der
ersten Eigenfrequenz dieser beiden Balken. Bild 2.7 stellt den typischen Verlauf des Dämp-
fungsmaßes in Abhängigkeit von der Last dar. Die Eigenfrequenz und Dämpfung wurden aus
Zeitreihen ermittelt, die durch Ausklinkversuche aus der erreichten Laststufe aufgezeichnet
wurden. Über nichtlineare Effekte innerhalb dieses Ausschwingvorganges wird nicht berich-
tet. Solche treten durch Rissschließung und -öffnung sowie durch Reibung in der Verbundfu-
2 Grundlagen und Stand der Technik der Untersuchungen dynamischer Eigenschaften   16
ge zwischen Bewehrung und Beton auf. Bild 2.8 zeigt die Ergebnisse einer Berechnung der
Dämpfung mit dem entwickelten Modell. Es zeigt sich im allgemeinen eine Unterschätzung
der Dämpfung für die höheren Laststufen.
Bild 2.6 Verlauf der 1. Eigenfrequenz in
Abhängigkeit von der äußeren Last P für
Balken 1 und 2, Büttner 1992
Bild 2.7 Verlauf des Dämpfungsmaßes ζ
in Abhängigkeit von der äußeren Last P
für Balken 1 und 2, Büttner 1992
Bild 2.8 Verlauf des Dämpfungsmaßes in Abhängigkeit von der maximalen relativen Stahl-
spannung für den Balken 1 nach Erstbelastung, Büttner 1992
Eccles, 1999 und Eccles et al., 1999 untersuchen die nichtlinearen Schwingungen von geris-
senen Stahlbetonbalken. Frühere Untersuchungen an Stahlbetonbalken zeigten, das der Ver-
lauf für eine Balkenserie ähnlich verläuft, aber gewissen Streuungen unterworfen ist. Bild 2.9
zeigt die Variation der Eigenfrequenzen über den Schädigungsgrad. Der Schädigungsgrad ist
in % der Versagenslast definiert. Die Versagenslast ist relativ konstant. Weiterhin wurde eine
signifikante Abhängigkeit von der Anregungsmagnitude festgestellt. Bild 2.10 zeigt die vari-
ierenden Werte der Frequenzen in Abhängigkeit von der Erregung. Es wird darauf verwiesen,
das absolute Veränderungen von Frequenzen an Stahlbetonstrukturen zu Irrtümer führen. Die-
se Nichtlinearität könnte aber auch als Schadensindikator genutzt werden.
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Bild 2.9 Variation der relativen Eigenfre-
quenz mit der Schädigung in % der Versa-
genslast, Eccles et al. 1999
Bild 2.10 Einfluss der Magnitude der Erre-
gung auf die gemessenen Eigenfrequenzen ei-
nes geschädigten Balkens, Eccles et al. 1999
Eine Balkenserie von 8 Balken wird bis zum Versagen statisch getestet. Nach einer Laststufe
werden die Balken in einer frei- frei Lagerung aufgehängt. Die Balken werden erst mit einem
Sweep- Sinus, einem Signal mit kontinuierlich ansteigender Frequenz erregt, um die Eigen-
frequenzen zu ermitteln. Dann werden die ermittelten Eigenfrequenzen in verschiedenen In-
tensitäten in den Resonanzfrequenzen angeregt. Dabei wurde eine signifikante Nichtlinearität
im Antwortverhalten in Abhängigkeit von der Erregungsamplitude festgestellt. Von den er-
mittelten Beschleunigungen wurden durch Integration Geschwindigkeits- Verschiebungs-
funktionen ermittelt. Bild 2.11 zeigt für die erste Eigenfrequenz die Funktionen des unge-
schädigten und des mäßig geschädigten Balkens für jeweils drei Beschleunigungsaufnehmer.
Der ungeschädigte Balken hat die symmetrische Ellipsenform für alle Magnituden der Erre-
gung. Die harmonische Erregung wird harmonisch beantwortet. Die Funktionen des geschä-
digten Balkens (50- 60% der Versagenslast) haben eine "Eiform" und sind zu beiden Achsen
nicht mehr symmetrisch. Die Nichtlinearitäten sind bei der ersten Eigenfrequenz stärker als
bei der zweiten. Die Risse befinden sich in der Nähe der Mitte und damit in der Nähe der
Knotenlinie. Die Funktionen nach dem Versagen, dass mit dem beginnenden Fliessen der
Bewehrung definiert ist, sind wieder nichtlinear. Die Eiform haben diese verloren, da die Ris-
se im Balken in diesem Schädigungszustand offen gehalten werden. Im Bild A.1 des Anhan-
ges befinden sich je drei Zustände für die erste und zweite Eigenfrequenz.
Ein einfaches Einfreiheitsgradmodell- Modell zum Nachbilden der Kurven mit verschiedenen
Funktionen wird entwickelt. Dabei wird von „atmenden Rissen“ ausgegangen, die die Ris-
söffnung und Schließung im Steifigkeitsterm für jeden Schwingungszyklus beschreiben. Es
gelingt damit die Phänomene in Abhängigkeit von Schädigungszustand und Erregeramplitude
qualitativ abzubilden, quantitative Studien sind noch nicht möglich. Diese und die weiteren
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Untersuchungen in Eccles, 1999 zur Nichtlinearität von Schwingungen besitzen eine große
Bedeutung für diese Arbeit, zur Wertung der Zustände, die an entlasteten, dynamisch gemes-
senen Struktur ermittelt werden.
Bild 2.11 Antwort auf harmonische Erregung der ersten Eigenfrequenz, ungeschädigter Bal-
ken (links) und mäßig geschädigter Balken (rechts), Eccles  et al. 1999
In Slastan & Pietrzko, 1995 werden Lastversuche an T- förmigen Balken beschrieben, bei
denen nach drei Laststufen eine Verstärkung mit karbonfaserbewehrten Kunststofflaminaten
(CFRPL=non prestressed carbon fibre reinforced plastic laminates) erfolgt. Bild 2.12 zeigt die
ersten sechs Frequenzen für den gelenkig gelagerten Träger (BS) und den Träger mit Krag
(BC) nach den Laststufen. Die Biegeeigenfrequenzen zeigen ein deutliches, wenn auch nur
prozentual schwaches Abfallen mit ansteigender Schädigung. Die Torsionseigenformen und
die mit ihnen gekoppelten Biegeeigenformen weichen teilweise von dieser Tendenz ab. Die
absoluten Frequenzen befinden sich in Tabelle A.1 und A.2 im Anhang A, die Rissbilder mit
den Messpunkten in Bild A.2.
90%
94%
98%
102%
106%
BS-NC BS-IC BS-2C BS-3C BS-CFL
Zustand 1. Eigenfrequenz 2. Eigenfrequenz 3. Eigenfrequenz
4. Eigenfrequenz 5. Eigenfrequenz 6. Eigenfrequenz
95%
97%
99%
101%
BC-NC BC-1C BC-2C BC-3C BC-CFL
1. Eigenfrequenz 2. Eigenfrequenz 3. Eigenfrequenz
4. Eigenfrequenz 5. Eigenfrequenz 6. Eigenfrequenz
BS- gelenkig gelagert, BC- gelenkig gelagert mit Krag,
ungeschädigt (-NC), drei Laststufen (-1C bis -3C), Verstärkung (-CFL)
Bild 2.12 Verlauf der Biegeeigenfrequenzen  des gelenkig gelagerten Trägers (links) und des
Kragträgers (rechts), Slastan & Pietrzko 1995
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Bild 2.13 zeigt einige identifizierte Eigenformen des gelenkig gelagerten Balkens. Die identi-
fizierten Eigenformen ändern sich nicht signifikant. Nach der Verstärkung des Balkens mit
CFRPL zeigt sich ein Ansteigen der Frequenzen, außer für die erste Eigenfrequenz des gelen-
kig gelagerten Trägers. Die Verstärkung wird unter Randbedingungen eines Kragträgers auf-
gebracht, so dass die Risse so weit wie möglich geschlossen sind. Dies bleiben sie auch wäh-
rend den dynamischen Schwingungen.
Bild 2.13 Eigenformen der Balken mit Eigenfrequenz, Slastan & Pietrzko 1995
Jahn, 1996 identifiziert durch Analyse modaler Daten (Eigenfrequenzen und Eigenformen)
die Parameter, die den Schädigungsbereich eines Stahlbetonbalkens beschreiben. Der Schädi-
gungsbereich besteht aus den Biegerissen eines Stahlbetonbalkens. Der parabelförmige Riss-
bereich wird durch eine Rissbereichslänge   lR , eine Rissbereichshöhe   hR  und den Ort des
Rissbereiches   xR  (Mittelpunkt) beschrieben. Abnehmende Steifigkeiten durch vorrangig ver-
tikale Biegerisse werden in einem verschmierten Rissmodell durch den Parameter Elastizi-
tätsmodul senkrecht zur Rissrichtung zusammengefasst. Die Balken werden symmetrisch und
unsymmetrisch belastet. Die dynamischen Messungen werden bei freier Lagerung durchge-
führt. Die gemessenen Eigenfrequenzen und Eigenformen von zwei Balken werden in einem
Optimierungsprozess zur Parameterkorrektur eingesetzt. Das Vorgehen wird nur auf einen
Zustand, den abgeschlossenen Risszustand angewendet. Kritisch bleibt anzumerken, dass ein
Test für die Qualität des Modells mit den identifizierten Parametern in bezug auf die stati-
schen Messwerte nicht erfolgt. Für statische Untersuchungen wird ein weiteres, deterministi-
sches FE- Modell mit verschmierter Rissbildung verwendet. Bild 2.14 zeigt die vorhandenen
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Risse und den Rissbereich mit seinen Parametern. Der Elastizitätsmodul in der Risszone wur-
de von 40.7   kN m/
2 auf 20.2   kN m/
2reduziert.
Bild 2.14 Rissbild des Balkens 1 mit identifiziertem Rissbereich, Jahn 1996
In Ebert, 1997 wird der Balken nach Jahn, 1996 mit Finiten Elementen modelliert. In das
dreidimensionale Modell werden die Risse nach Lage und Höhe diskret eingefügt. Dabei wird
davon ausgegangen, dass im Riss keine Kräfte in Richtung der Balkenlängsachse übertragen
werden, aber die volle Querkrafttragfähigkeit erhalten bleibt. Die Eigenwerte werden für freie
Lagerung bestimmt. Es zeigt sich eine sehr gute Übereinstimmung der dynamischen sowie
statischen Werte für das ungeschädigte Modell. Das Ergebnisse für das geschädigte Modell
sind zu niedrig, die Eigenfrequenzen der frei gelagerten Struktur sind zu niedrig. Die Ursache
liegt im Nichtbeachten der Nachrisssteifigkeit bzw. dem Schließen der Risse bei Entlastung.
Gute Übereinstimmung zeigen ebenfalls die experimentellen, analytischen und numerischen
Rissweiten unter Last.
Vergleichbare Untersuchungen wie in Jahn, 1996 sind in Bayer, 1995 dokumentiert. Hier
werden an zwei experimentell untersuchten Stahlbetonbalken die verminderten Steifigkeiten
des Biegerissbereiches identifiziert. Dies geschieht über eine Optimierung mit drei bzw. vier
Eigenfrequenzen. Dabei wird ein Zusammenhang zwischen benachbarten Rissbereichen for-
muliert, der die Anzahl der Unbekannten reduziert und die Tatsache berücksichtigt, dass an
den Balken keine konzentrierte, sondern eine kontinuierliche Schädigung auftritt. Da für die
optimierten Eigenfrequenzen Toleranzen zugelassen werden, entstehen verschiedenartige Er-
gebnisse, die letztlich nur mit den realen Rissbildern gewertet werden können.
Casas & Aparicio, 1994 beschreiben die Identifikation von künstlichen Schädigungsbereichen
an Stahlbetonbalken. Dafür werden vier Paare von Balken hergestellt, von denen jeweils einer
ungeschädigt dynamisch gemessen wird und der andere eine definierte Schädigungszone be-
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reits bei der Herstellung erhält. Es wird von gleichartigen Balken ausgegangen und zufällige
Einflüsse der Materialparameter werden vernachlässigt. Dabei werden auf einer bestimmten
Länge vertikale Risse mit festem Abstand und vorgegebener Höhe nach Bild 2.15 eingefügt.
Diese Rissbereiche befinden sich mittig und außermittig. Die besten Ergebnisse zur Lokalisie-
rung des Rissbereiches werden erzielt, wenn zwei Eigenformen in Form modaler Amplituden
berücksichtigt werden. Tabelle 2.1 zeigt die Ergebnisse der Identifikation. Für die Einschät-
zung der Qualität der Methode wird ein Vergleich mit den statischen Ergebnissen herangezo-
gen. Das FE- Modell wird anhand statischer Messungen der ungeschädigten Struktur kali-
briert. Danach findet die Identifikation mit den dynamischen Eigenschaften statt, bei der die
Modellparameter verändert werden. Die realen Durchbiegungen we des geschädigten Balkens
werden dann mit denen des optimierten FE- Modells wt verglichen. Diese Abweichung wird
dann als relativer Fehler ε gewertet, der in Tabelle 2.1 angegeben ist. Dieses Vorgehen prüft
die Qualität eines auf der Grundlage dynamischer Parameter optimierten Modells durch Ver-
gleich mit statischen Ergebnissen. Dieses notwendige Vorgehen ist bei den beschriebenen
Untersuchungen von Jahn, 1996 und Bayer, 1995 nicht zu finden. In einer Untersuchung zu
den Balken von Casas & Aparicio, 1994 in Brehm & Ebert, 2001 wurden in ein dreidimen-
sionales FE- Modell mit Volumenelementen für den Beton und mit Balkenelementen für den
Stahl die vorgegebenen Risse der Versuche eingefügt. Für die ungeschädigte Struktur stimm-
ten die ersten beiden Frequenzen sehr gut. Bemerkenswert ist die sehr große Übereinstim-
mung der ersten beiden Frequenzen der Struktur mit den eingefügten Rissen. Das deutet dar-
auf hin, dass numerische Modelle sehr gut die Veränderungen infolge von vielen Rissen mit
deutlich getrennten Rissufern abbilden können. Das ist aber beim Stahlbeton nicht der Fall. Es
muss daher betont werden, dass bei der Untersuchung in Casas & Aparicio, 1994 die Proble-
me realer Biegezugrisse des Stahlbetons völlig unberücksichtigt bleiben.
Bild 2.15 Simulierte Risse in den Balken, Casas & Aparicio 1994
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Balken Prototyp Modell Statischer Test rel. Fehler ε
A1,A2 s=5cm
l=45cm, Mitte
h=3cm
se=2,5cm
l=55cm
Ieq=167cm
4
wt=0,282mm
P=245N
we=0,275mm
2,5
B1,B2 s=3cm
l=27cm, Viertelspunkt
h=3cm
se=1,5cm
l=51cm
Ieq=121cm
4
wt=0,341mm
P=275N
we=0,357mm
4,5
C1,C2 s=3cm
l=21cm, Mitte
h=3cm
se=1,5cm
l=24cm
Ieq=126cm
4
wt=0,307mm
P=275N
we=0,315mm
2,5
D1,D2 s=5cm
l=65cm, Mitte
h=3cm
se=2,5cm
l=75cm
Ieq=161cm
4
wt=0,327mm
P=245N
we=0,313mm
4,5
Erläuterungen der Abkürzungen
s- simulierter Rissabstand
se- experimentell ermittelter Rissabstand
l- Länge des Rissbereiches
h- Höhe des Risses
Ieq- äquivalentes Flächenträgheitsmoment
wt- theoretische Durchbiegung
we- experimentell ermittelte Durchbiegung
ε- relativer Fehler in den Durchbiegungen
ε=(we-wt)/we) (%)
Tabelle 2.1 Zusammenfassung der experimentellen Ergebnisse, Casas & Aparicio 1994
In De Roeck et al., 1999 und Maeck et al., 2000 werden zwei Methoden beschrieben, bei de-
nen die dynamische Biegesteifigkeit von Stahlbetonbalken von den experimentell ermittelten
modalen Eigenschaften abgeleitet werden kann. Wiederum werden Messungen an der frei
gelagerten Struktur nach aufgebrachten statischen Laststufen vorgenommen.
Die erste Methode ist das "Model Updating" unter Verwendung von Eigenfrequenzen.
Hauptziel ist eine gute Übereinstimmung zwischen experimentellen und numerischen Resul-
taten. Die Abminderung der Biegesteifigkeit wird als Näherung für den komplexen Mecha-
nismus des Steifigkeitsabfalls für bewehrten Beton gewählt. Um ein unabhängiges Variieren
der Biegesteifigkeit jedes Finiten Elementes zu verhindern, wird die Schädigungsfunktion für
den Elastizitätsmodul E
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eingeführt. Diese Funktion beschreibt einen Schädigungsverlauf mit nur wenigen Parametern.
Sie hat die Flexibilität, sowohl kleine als auch große Schädigungszonen abzubilden. Dabei
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sind α, β und n Schädigungsparameter. L ist die Balkenlänge und x der Abstand entlang des
Balkens von der Mitte aus gemessen. Der Parameter α stellt die Abminderung des Elastizi-
tätsmoduls dar, β charakterisiert die relative Länge der Schädigungszone. Die Variation des
E- Moduls von der Mitte aus wird durch n beeinflusst. Bild 2.16, links zeigt diese Funktion,
die die Anzahl der Unbekannten für symmetrische Belastung auf drei verringert. Die Anwen-
dung dieser Funktion zeigt Bild 2.16, rechts. Für sechs Laststufen sind die Steifigkeitsabnah-
men aufgetragen, die aus der Messung von vier Eigenfrequenzen stammen. Die Steifigkeits-
abnahme steigt von 15% (α=0.85) auf 51% Schädigung (α=0.49). Nichtsymmetrische Bela-
stung ist ebenfalls beschreibbar. Die Anzahl der Unbekannten erhöht sich mit je einem zu-
sätzlichen α und β auf fünf.
Bild 2.16 Schädigungsfunktion für Steifgkeitsminderung (links) und Ergebnisse der Bere-
chung für einen Vierpunktbiegetest eines Stahlbetonbalkens (rechts), De Roeck 1999
Ein weiteres Verfahren, die direkte Steifigkeitsbestimmung (direct stiffness determination),
nutzt die experimentell ermittelten Eigenformen zur Ableitung der dynamischen Steifigkeit.
Die Methode verwendet die grundlegende Beziehung, dass die dynamische Biegesteifigkeit
gleich dem Biegemoment in jedem Abschnitt geteilt durch die zugehörende Krümmung ist.
Für statisch bestimmte Tragwerke ist kein numerisches Modell notwendig. Es ist ein sehr
dichtes Netz von Messungen notwendig, besonders um höhere Eigenformen zu bestimmen.
Die Ergebnisse für die dynamische Biegesteifigkeitsabnahme sind quantitativ ähnlich den
Abnahmen mit dem Modell Updating. Es wird vorgeschlagen, dass die Methoden innerhalb
eines Monitoring Systems nacheinander angewendet werden könnten. Die Messung weniger
Aufnehmer wird mit dem „Modal Updating“ behandelt. Wird ein Schaden entdeckt, kann die
aufwendigere, direkte Steifigkeitsbestimmung zur Lokalisierung und Quantifizierung einge-
setzt werden.
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In Chen et al., 1998 wird vom Versuch an einem Stahlbetonbalken zur Zustandseinschätzung
mit Hilfe des sogenannten "Dynamic Signature Test" berichtet. Darunter wird eine Folge von
Monitoring- Untersuchungen für Schwingungen im Laufe der Lebensdauer eines Tragwerkes
verstanden. Der 6.1 m lange, gelenkig gelagerte Balken wird statisch in sieben Stufen belastet
bis vor den Versagenspunkt. Zwischen den Laststufen wird er in der Mitte mit einem Oszil-
lator dynamisch erregt. Für die Messungen werden Zusatzlasten eingesetzt. Für die Verände-
rung der Frequenz in Abhängigkeit von der Vorlast wird die Gleichung
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angegeben. Dabei sind f0 und fp die Frequenzen des Balkens mit und ohne Vorlast. Pp ist die
Vorlast und G das Gewicht des Balkens. Es wird nachgewiesen, dass diese Gleichung unab-
hängig von der Laststufe und damit unabhängig vom Grad der Schädigung gilt, Bild 2.17.
Bild 2.18 zeigt den Frequenzverlauf mit steigender Laststufe. Der Verlauf ist wiederum ty-
pisch für Balkentragwerke.
W- Gesamtgewicht, Pp- Zusatzlast, PS- statische Last, PU- Grenzlast
Bild 2.17 Normalisierte Eigenfrequenz
mit normalisierter Zusatzlast bei Schä-
digung, Chen et al. 1999
Bild 2.18 Normalisierte Eigenfrequenz mit
normalisierter statischer Last bei Schädigung,
Chen et al. 1999
Weiterhin wird ein Effekt nichtlinearer Schwingungen vorgestellt, der auf Rissöffnungen und
-schließungen und den darausfolgenden Veränderungen auf den Rissoberflächen basiert. Bild
2.19, links zeigt ein Spektrum mit verschiedenen Spitzen für die gleiche Laststufe, die aus
dem Durchfahren der Resonanz mit auf- und absteigenden Frequenzen stammen. Untersu-
chungen ergeben, dass dieses Phänomen mit Vorlasten reduziert werden kann, Bild 2.19
rechts. Die Berücksichtigung dieser Eigenschaft bei dynamischen Untersuchungen wird emp-
fohlen. Durch die Vorlast werden die Risse offengehalten und der Balken reagiert linear auf
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die dynamische Last. Mit harmonischen Lasten kann dieses Merkmal nichtlinearer Schwin-
gung gezeigt werden, das man mit breitbandiger Impulsanregung zu linearen Schwingungen
nicht aufdecken kann.
Bild 2.19 Übertragungsfunktion der Mittendurchbiegung für Resonanz bei auf- und abstei-
genden Frequenzen ohneVorlast (links) und mit Vorlast (rechts), Chen et al. 1999
Einen Versuch mit einem Zweifeldträger als statisch unbestimmtes System wird in Rohr-
mann, 1996 vorgestellt. Die Felder sind 2.90 und 2.40 m lang. Im langen Feld wirkt in der
Mitte eine Einzellast. Die Eigenfrequenzen und Eigenformen werden beobachtet. Auf die mo-
dale Dämpfung als Indikator für einen Überwachungsbetrieb wird bei den Untersuchungen
von vornherein verzichtet. Die auf die Ausgangsfrequenz f0 normierten Frequenzen zeigt Bild
2.20. Es zeigt sich, dass die erste Eigenfrequenz am sensitivsten auf die Schädigung reagiert.
Im Bereich zwischen 0 und 10 kN wurden keine Messungen vorgenommen. Über 10 kN er-
kennt man ein Frequenzplateau. Die Frequenzen ändern sich kaum noch, obwohl die Rissbil-
dung zu diesem Zeitpunkt nicht abgeschlossen ist. Leichte Erhöhungen der Frequenzen sind
zu beobachten.
Weiterhin wird eine Modenkopplung beobachtet. Veränderliche horizontale Anteile in der
Bewegung werden trotz vertikaler Anregung größer. Eine neue Frequenzspitze erscheint wäh-
rend des Schädigungsverlaufes im Spektrum, Bild 2.21. Diese verschiebt sich mit fortschrei-
tender Schädigung leicht. Die zugehörige Eigenform zeigt eine starke Überlagerung von Bie-
gung und Torsion. Dies ist vermutlich eine neue Eigenform mit Torsionsanteilen. Nach theo-
retischen Betrachtungen von angerissenen Timoshenko- Balken mit Hilfe der linearen Me-
chanik kommt es zu Kopplungen von Biege- und Torsionseigenformen. Es wird gefolgert,
dass dies ein guter "Wächtereffekt" für Dauerüberwachungsaufgaben wäre, wenn diese
Kopplung messtechnisch sicher zu erfassen ist.
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Bild 2.20. Einfluss des Schädigungszu-
standes auf Frequenzänderungen fi/f0 des
Zweifeldträgers, Rohrmann 1996
Bild 2.21 Spektrum mit 1. Eigenfrequenz und
Koppelfrequenz in den Schädigungszustän-
den 1-6, Rohrmann 1996
Mit der Anwendung dynamischer Methoden zur Aufdeckung von Ermüdungsschädigungen
an Betonstrukturen beschäftigt sich die Arbeit von Sorensen & Kirkegaard, 1995. Die Versu-
che werden an acht gleichartigen 500 mm langen Betonbalken (50x50mm) durchgeführt. Zu-
nächst wird ein verschiebungskontrollierter Vierpunktbiegetest zur Ermittlung der Ermü-
dungslasten durchgeführt. Die dann gewählte sinusförmige Last für den Ermüdungsversuch
liegt zwischen Smin=0.05 und Smax der statischen Grenzlast und hat eine Frequenz zwischen
0.3 Hz und 3 Hz. Nach einer bestimmten Anzahl von n- Lastzyklen wird der Ermüdungsver-
such unterbrochen und der Balken mit einer freien Lagerung gemessen. Die Werte für die
Balken listet Tabelle A.3 im Anhang A auf.
Die Frequenzen und Dämpfungen werden untersucht. Die Dämpfungen werden als völlig un-
brauchbar für die Einschätzung des Ermüdungsverhaltens eingeschätzt. Die Ergebnisse für die
erste und zweite Eigenfrequenz zeigt das Bild 2.22. Drei Phasen kennzeichnen die Entwick-
lung der Eigenfrequenzen. Die erste besteht in einem starken Abfall der Eigenfrequenzen bis
5% der Versagenslast. Dann kommt es zu in einer langsamen Verringerung der Frequenz bis
zu einer Last von 95- 99% der Versagenslast. Die Autoren stellen fest, dass keine eindeutige
Relation zwischen der Anzahl der Zyklen der Ermüdung und dem Abfall der Frequenzen
identifiziert werden konnte. Trotzdem wird besonders die erste Eigenfrequenz als ein vielver-
sprechender, stabiler Indikator für den Schädigungsprozess aus Ermüdungslasten einge-
schätzt. Diese seltene, dynamische Untersuchung mit Ermüdungslasten ist sehr wichtig, da
neben der Kenntnis des Verlaufes modaler Eigenschaften für eine definierte Lastgeschichte
ebenfalls der Ermüdungsprozess mit seinem stochastischen Lastverlauf untersucht werden
muss.
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Bild 2.22 Entwicklung der ersten Eigenfrequenz (links) und der zweiten Eigenfrequenz in ab-
soluten Werten, Sorensen & Kirkegaard 1995
In Kovács, 2000 werden Balken aus dem Hochbau mit gegliedertem Querschnitt in realen
Abmessungen (3.20m lang, ca.20 cm hoch) statisch in Laststufen getestet und dynamisch un-
tersucht. Besonderheit ist, dass die Abstände zwischen den zwei Einzellasten erst erhöht und
dann wieder verringert werden. In der Arbeit werden Maße für die Veränderung der Biege-
steifigkeit der Struktur definiert. Die Veränderungen nach einer Belastung werden mit der
Dehnungsenergie der Struktur und dem totalen Querschnitt der Risse eingeschätzt, die aus
theoretischen Ansätzen der Normen gewonnen werden. Diese werden mit den Ergebnissen
dynamischer Messungen verglichen. Ziel ist es, Funktionen zu finden, die mit den Verände-
rungen der dynamischen Größen korreliert sind und auf den Schädigungszustand der Struktur
schließen lassen. Bild 2.23 zeigt, dass die Zunahme beider Maße mit einer Verringerung der
Frequenz einhergeht. Eine Ähnlichkeit mit der Frequenz- Lastfunktion kann festgestellt wer-
den. Diese Arbeit untersucht die Verbindung dynamische Kenngrößen und Kenngrößen aus
Deformationsvorgängen. Dieser oft vernachlässigte Ansatz wird auch in der hier vorliegenden
Arbeit gemacht.
Bild 2.23 Beziehung zwischen dem totalen Querschnitt der Risse (links) bzw. der Dehnungse-
nergie (rechts) und der ersten Eigenfrequenz, Kovacs 2000
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2.2.3 Dynamisches Verhalten ungeschädigter und geschädigter Platten
An Stahlbetonplatten gab es im Laufe der letzten 70 Jahre unzählige statische Versuche zum
linearen und nichtlinearen Tragverhalten und zur Rissentwicklung. Viele von diesen zählen zu
Klassikern auf diesem Gebiet und sollen nachfolgend nicht Gegenstand der Ausführungen
sein. Dynamische Untersuchungen an Platten zur Veränderung dynamischer Eigenschaften
sind in der Literatur des Bauingenieurwesens äußerst selten. Daher werden hier vorwiegend
Untersuchungen zum dynamischen Verhalten von Platten bei Schädigung und zur Zustand-
sanalyse von Plattenstrukturen vorgestellt, die an der Bauhaus- Universität Weimar seit An-
fang der 90er Jahre durchgeführt wurden. Dazu zählen Untersuchungen an Modellplatten im
Labor sowie Messungen an realen Deckenfeldern, die zur Umnutzung stehen.
Meinhold, 1994, 1995 sowie Meinhold & Burkhardt, 1993 beschäftigen sich mit dem Eigen-
schwingverhalten von realen und modellhaften Flächentragwerken, besonders unter dem Ge-
sichtspunkt, dass eine Reihe nach Konstruktion und Abmessung vergleichbarer Tragwerke
vorliegt. Ein Zustandsvektor Z wird definiert. Dieser enthält die Eigenfrequenzen, die Plat-
tensteifigkeit, die Randlagerung und die Abmessung. Bereits nach der Herstellung treten zu-
fällige, variierende Zustandsvektoren Z auf. In der Lebensgeschichte eines Tragwerkes
kommt es zu unterschiedlichen Änderungen des Zustandsvektors. Das Alter von Bauteilen ist
identisch, aber das "mechanische Alter" unterscheidet sich. Das führt bei wiederholten Be-
standsaufnahmen an Strukturen zu einer veränderten, vergrößerten Varianz der Eigenfrequen-
zen. Bild 2.24 zeigt das Prinzip der sogenannten "Korrelationsmethode". Zu jeder Lebensstufe
existiert eine Verteilung von ermittelten Eigenschaften, hier speziell der Eigenfrequenz. Be-
trachtet man diese Verteilung für die Lebensgeschichte des Tragwerkes mit Mittelwert und
Standardabweichung, so zeigt sich eine Verringerung der Frequenz bei gleichzeitiger, erhöh-
ter Varianz. Diese theoretischen Vorbetrachtungen waren Ausgangspunkt der folgenden expe-
rimentellen Untersuchungen.
Über Experimente an Modellplatten aus Stahlbeton unter statischer und dynamischer Last
wird in Meinhold, 1995, Falkenberg, 1994 und Krajci, 1994 berichtet. Die mit einer Draht-
gittermatte kreuzweise bewehrten Modellplatten von ca. (0.96×0.86×0.032)m  wurden unter
konstanten Randlagerungen statisch sowie dynamisch belastet und gemessen. Die Platten
wurden aufgrund der Herstellung unter Laborbedingungen als gleichartig betrachtet. Daher
wird der Ausgangszustand für den Versuch über die Randbedingungen und die daraus resul-
tierende erste Biegeeigenfrequenz eingestellt.
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Bild 2.24 Grundprinzip der Korrelationsmethode, Meinhold et al. 1996
Bild 2.25 zeigt den Versuchsstand und die Grundrisse der Platte. Ziel der Versuche war es,
den Zusammenhang zwischen auftretender Rissbildung und der Veränderung dynamischer
Eigenschaften an einer Reihe von Platten zu zeigen. Der Ablauf besteht aus einer statischen
Belastung in der aktuellen Laststufe, der Entlastung der Platte und der dynamischen Messung
mittels mehrfach wiederholter Hammerimpulsschläge.
Der Verlauf der ersten Eigenfrequenz konnte sehr gut verfolgt werden. Deutliche Anstiegsän-
derungen in den Lastfunktionen der Durchbiegung, der bleibenden Durchbiegung und der
Frequenz treten gemeinsam auf. Bild 2.26 und 2.27 zeigen die Mittelwerte der Versuche von
Krajci, 1994. Die Rissbilder zu den Zuständen sind im Bild A.4 im Anhang A zu finden. Das
Absinken der ersten Eigenfrequenz korreliert mit dem ansteigenden Schädigungszustand der
Struktur. Es wurde weiterhin festgestellt, dass die Standardabweichung für die mittlere erste
Biegeigenfrequenz über die Lastgeschichte zunimmt. Bild 2.28 zeigt das dreidimensionale
Histogramm der Frequenz über die Lastgeschichte oder die "mechanische Alterung". Beson-
ders stark steigt die Standardabweichung zu Beginn der sichtbaren Rissbildung an der Unter-
seite an. Das bedeutet, dass die Rissentwicklung aufgrund streuender Materialeigenschaften
zwar mechanisch nach den gleichen Gesetzen, aber lokal zufällig verläuft. Dies führt zu un-
terschiedlich geschädigten Strukturen nach gleicher Alterung. In Falkenberg, 1994 (Bild 2.29)
werden die Standardabweichungen einer Reihe von fünf Platten gezeigt. Im Bereich der Riss-
bildung und abfallender Frequenzen steigt die Varianz ebenfalls deutlich an. Die Kurve knickt
bei allen Platten bereits vor der sichtbaren Rissbildung ab, die zwischen 5.5 und 7.5 kN statt-
findet.
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Bild 2.25 Plattenversuchstand (Foto Ebert, 2000) und Ansichten der Platte, Krajci 1994
  
(maximal w =Raute, plastisch wplast= Quadrat)
Bild 2.26 Frequenz- Lastfunktion, Mittelwerte
der Versuchsreihe, Krajci 1994
Bild 2.27 Last- Durchbiegungsfunktion,
Mittelwerte der Versuchsreihe, Krajci 1994
    
Bild 2.28, Histogramm der Eigenfrequenzen,
Meinhold et al. 1996
Bild 2.29 Mittelwertfunktion der Frequenzen
mit Standardabweichung, Falkenberg 1994
Parallel zu diesen Laborexperimenten gab es zahlreiche dynamische in situ Untersuchungen
an Flächentragwerken mit einer größeren Anzahl von Plattenfeldern vergleichbarer Konstruk-
tion und Abmessung, Meinhold, 1995. Die Idee ist, ein Auswahlkriterium für eine statische
Probebelastung an umzunutzenden Deckensystemen zu schaffen. Diese Probebelastungen
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sind sehr aufwendig und kostenintensiv und können daher nur an ausgewählten Deckenfel-
dern durchgeführt werden. Außer der visuellen Begutachtung gibt es kaum schnelle, billige
und praktikable Möglichkeiten der Zustandsbewertung. An einer Reihe von Plattenfeldern
werden die Biegeeigenfrequenzen gemessen und verglichen. Abweichende, ungleiche Ab-
messungen der Felder werden normiert. Zur Anregung dient ein Impuls, der über ein mecha-
nisches Fallgewicht (Sandsack), aber auch über Sprunganregung durch Menschen realisiert
wird. Der Anregungspunkt liegt auf der Diagonale im Drittel der Spannweite und damit in der
Nähe der Mitte. So werden viele Eigenfrequenzen angeregt, da dieser Punkt theoretisch nicht
auf einer Knotenlinie der Eigenformen der niedrigsten Frequenzen liegt.
Nachfolgend werden Ergebnisse der Messungen am Deckensystem der ehemaligen Pionierba-
racke in Koblenz (Meinhold et al., 1996; Ebert, 1995) vorgestellt. Die Eigenfrequenzen wur-
den an insgesamt 36 Deckenfeldern gemessen. Bild 2.30 zeigt das Histogramm der ersten
Eigenfrequenz mit einer Bandbreite ∆f von 6%fm. Eine Analogie zu den Laborversuchen kann
festgestellt werden. Die vorhandenen Daten reichen nicht, um einen Verteilungstyp zu ermit-
teln. Bild 2.31 vergleicht die erste Eigenfrequenz aus den dynamischen Messungen vor der
statischen Belastung mit den Hystereseschleifen der statischen Be- und Entlastung ausge-
wählter Decken. Felder mit niedriger Frequenz zeigen eine Tendenz zu größeren Mittenver-
schiebungen, größeren, bleibenden Verformungen und damit zu größeren Hystereseschleifen.
Zur Interpretation der Ergebnisse an der Plattenstruktur wurde ein deterministisches FE- Mo-
dell mit Schalenelementen erstellt. Dabei wurden ein komplettes Deckensystem einer Etage
mit Durchlaufwirkung in beiden Richtungen modelliert. Mit diesem Modell konnte das Auf-
treten qualitativ gleichartiger Eigenformen für ein einzelnes Deckenfeld nachgewiesen wer-
den. Die Eigenformen des Deckensystems unterscheiden sich für das einzelne Deckensystem
nur in der Phasenlage der benachbarten Felder. Bild 2.32 zeigt einen Ausschnitt des Modells
mit gleichartigen Eigenformen ohne Knotenlinie im einzelnen Deckenfeld 28. Die unter-
schiedliche Phasenlage der benachbarten Felder ist einer gelenkig gelagerten Platte ähnlich.
Gleiche Phasenlage mit den Nachbarfeldern ist vergleichbar mit eingespannten Plattenseiten.
Diese Eigenschaft der Eigenformen führt in den gemessenen Zeitreihen zu Schwebungen und
in den Fourierspektren zu Doppelspitzen. Bemerkenswert ist, dass dies am Modell im Zeit-
und Frequenzbereich gezeigt werden konnte, Bild 2.33. Der Informationsgehalt der Spektren
in Abhängigkeit von der Lage des Messpunktes ist im Nichtvorhandensein der Spitzen ober-
halb von 30 Hz für den Mittelpunkt zu sehen.
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Bild 2.30 Histogramm der 1. Eigenfre-
quenz der Deckenfelder, Meinhold et al.
1996
Bild 2.31 Hystereseschleifen von Decken-
feldern und erste Eigenfrequenz, Meinhold
et al. 1996
Bild 2.32 Eigenformen des FE- Modells der Pionierbaracke Koblenz bei 20.1 Hz und bei 27.9
Hz, Meinhold et al. 1996
Bild 2.33 Experimentelle und numerische Fourierspektren (0- 70 Hz) für den Mittel- und den
Erregungspunkt sowie Beschleunigungs- Zeitreihe mit Schwebung, Meinhold et al. 1996
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Jüngere Untersuchungen an Stahlbetonplatten sind in Krex, 1999 dokumentiert. Dabei werden
Rissbereiche an Stahlbetonplatten identifiziert. Diese Arbeit ist methodisch stark an die Arbeit
von Jahn, 1995 (siehe Abschnitt 2.2.2) orientiert. Drei Platten der Größe (5.0x3.0x0.15)m
werden getestet. Die Auflagerung erfolgt auf vier Punkten nahe der Ecken. Die Platten wer-
den ungeschädigt dynamisch gemessen Mit den Ergebnissen wird eine Parameterschätzung
durchgeführt. Danach entstehen durch statische Lasten Risse und abschließend wird wieder-
um eine dynamische Messung durchgeführt. Die zu einem Rissgebiet zusammengefassten
Risse werden nachfolgend mit Methoden der Systemidentifikation lokalisiert. Bild 2.34 zeigt
das Ergebnis für Platte 3. Rissgebietsparameter sind jeweils der Ort des Rissgebietes und die
Rissgebietslänge in x- und y- Richtung sowie Reduktionsfaktoren für die Steifigkeit in x- und
y- Richtung. Die Form des Gebietes wird als Ellipse angenommen. Da ein geschichtetes FE-
Element verwendet wird, muss vorher die Anzahl der Schichten gewählt werden, für die die
Steifigkeit angepasst wird, also eine Vorinformation über die zu erwartende Schädigung ge-
geben werden. Es gelingt mit dem Verfahren, den Rissbereich zu identifizieren. Für mehrere,
unabhängige Rissgebiete ist das Verfahren nicht geeignet.
Bild 2.34 Startrissgebiet und identifiziertes Rissgebiet, links sowie tatsächlich vorhandene
Risse und identifiziertes Rissgebiet, Krex 1999
2.2.4 Interpretation und Identifikation des dynamischen Verhaltens weiterer
Strukturen
Im folgenden sollen Beispiele aus der Literatur zur Systeminterpretation und Systemidentifi-
kation unter Verwendung dynamischer Größen vorgestellt werden. Dafür sind Arbeiten zu
Brückentragwerken, zu einer Rahmenstruktur aus Stahlbeton, zu einer Stahlstruktur und zu
einem Verfahren  mit ambienten Messungen berücksichtigt.
Ein wichtiges Projekt für Brücken ist das Brite Euram Projekt „System Identification to Mo-
nitor Civil Engineering Structures“ (SIMCES). Dazu wurden verschiedene Reports, u.a.
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BRITE/EuRam 1998, 1999 veröffentlicht. Innerhalb dieses Projektes wurden Brücken nach
Tabelle 2.2 und Stahlbetonbalken (De Roeck et al. 1998, Maeck et al., 2000, siehe Abschnitt
2.2.2) untersucht. Wichtigstes Projekt ist die Brücke Z 24, an der zahlreiche Schädigungssze-
narien durchgeführt werden konnten, da danach ein Abriss erfolgte. Die Arbeiten wurde in
den Projektbereichen (Tabelle 2.3 nach Flesch, 1999) durchgeführt, die einen Vorschlage der
Systematisierung der Vorgehensweise bei dynamischen Untersuchungen darstellen.
Objekt Merkmale Untersuchungen
1. Brücke Z 24 Durchlaufträger mit 3 Fel-
dern, Hohlkastenquer-
schnitt, Abriss nach Ab-
schluss der Arbeiten
ein Jahr Monitoring (Schwingungen,
Temperatur, weitere Umweltdaten)
Schädigungsszenarien: Stützensenkung,
Stützenverdrehung an der Basis, Riss von
Spanngliedern, Versagen der Spann-
stahlverankerungen, Verlust der Beton-
deckung, Erdrutsch am Widerlager
2. Brücke Warth Durchlaufträger mit 7 Fel-
dern, Länge 459 m
Untersuchungen mit sinusförmiger (Erre-
ger) und ambienter (Verkehr) Erregung,
keine statischen Tests oder Schädi-
gungsszenarien
3. Brücke Grossram Durchlaufträger mit 5 Fel-
dern, Länge 280 m
Untersuchungen mit sinusförmiger (Erre-
ger) und ambienter (Verkehr) Erregung,
keine statischen Tests oder Schädi-
gungsszenarien
4. Barmes Brücke zwei Durchlaufträger mit 5
und 4 Feldern, Länge 90 m
Schwingungsmessungen nach verschie-
denen Stadien der Sanierung
Tabelle 2.2 Versuchsobjekte des SIMCES- Projektes
A Dynamische in situ Versuche oder Laborversuche
B Analyse der Messergebnisse, Identifikation der Eigenfrequenzen, Eigenformen und der
Dämpfung
C FE- Modellierung von Stahlbeton, insbesondere unter Einbeziehung von Schäden
D Model Updating, Anpassung des FE- Modelles an die Messergebnisse
Tabelle 2.3 Aufgaben der dynamischen Methode nach Flesch 1999
Auf die zahlreichen Ergebnisse für die Objekte in den Bereichen A bis D soll hier nicht ein-
gegangen werden. Es  konnten bei allen Objekten eine Vielzahl aller modalen Eigenschaften
ermittelt werden. Ein deutlicher Einfluss der Temperatur auf die Frequenzen konnte an der
Brücke Z 24 nachgewiesen werden. Für die Lösung der Aufgaben C und D nach Tabelle 2.2
werden große Schwierigkeiten und großer Entwicklungsbedarf für reale Bauwerke festge-
stellt. Mit Finite Elemente Modellen der Brücken werden Sensitivitätsuntersuchungen ge-
macht, die den großen Einfluss der Lagerungsbedingungen (Lager, Bodenfedern) auf die Dy-
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namik nachweisen. Diese Untersuchungen sind sehr wichtig, da bei oft nur eine Ermittlung
der Steifigkeitsänderungen des Stahlbetons im Mittelpunkt steht.
An der Ilmbrücke in Darnstedt wurden 1997 begleitende dynamische Versuche zu einem sta-
tischen Test zur Einstufung in eine Brückenklasse durchgeführt, Huth & Bucher, 1998. Das
statische System ist ein 18 m langer Plattenbalken- Einfeldträger mit beidseitigen Kragarmen.
Bei den Versuchen sollte die eventuelle elastische Stützung der Kragarme durch Rekonstruk-
tionsmaßnahmen geklärt werden. Im Laufe der statischen Versuche zeigten sich keine Risse
und keine starken hysteretischen Erscheinungen in den Durchbiegungskurven. So konnten
auch dynamisch keine signifikanten Änderungen am Tragwerk festgestellt werden. Weiterhin
wurden Ergebnisse transienter Anregungen mit einem Fallgewicht und harmonischer Anre-
gung mit einem servo- hydraulischen Schwingungserreger verglichen und die Gleichwertig-
keit der Ergebnisse festgestellt. Mit Hilfe der dynamischen Messung und einem FE- Model
Update konnte das Ergebnis der statischen Untersuchung bezüglich des statischen Systems
(Dreifeldträger mit elastisch gebetteten Randträgern) bestätigt werden.
Ein interessanter Ansatz wird in Huth & et al., 1999 mit genetischen Algorithmen nach Rie-
del, 1998 gemacht. An einer Straßenbrücke werden dynamische Messungen mit fester Auf-
nehmerkonfiguration und wandernder Erregung gemessen, Bild 2.35. Von den vorhandenen
15 Messstellen werden die komplexen Übertragungsfunktionen gebildet. Davon ausgehend
werden die Eigenformen mit einem statisch kondensierten FE- Modell visualisiert.
    
Bild 2.35 Grundriss der Brücke mit Aufnehmer-
stellen , Huth et al. 1999
2.36 Vergleich zwischen gemessenen und
berechneten komplexen Übertragungs-
funktionen, Huth et al. 1999
Für eine Optimierung der Strukturparameter eines FE- Modells werden genetische Algorith-
men angewendet. Diese Algorithmen sind prinzipiell dazu geeignet, hochdimensionale, nicht-
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konvexe Zielfunktionen nach dem globalen Optimum zu durchsuchen. Zielfunktion ist die
Differenz zwischen den experimentell ermittelten und der am Modell ermittelten Magnituden
der komplexen Übertragungsfunktion. Freie Parameter sind die Werkstoffkenngrößen (u.a.
Elastizitätsmodul) und die Dämpfung. Bild 2.36 zeigt eine gute Übereinstimmung zwischen
den Übertragungsfunktionen aus Experiment und Modell. Die modalen Dämpfungswerte
stimmen sehr gut überein. Probleme bereitet noch die physikalische Interpretation der Ergeb-
nisse, da große Schwankungen in den Elastizitätsmoduln der acht Gruppen auftreten. Weiter-
hin ist für derartige Berechnungen die Einführung von räumlichen Korrelationen notwendig.
Ein Versuch mit einem eingeschossigen, räumlichen Stahlbetonrahmen (Bild 2.37) in Origi-
nalgröße wird in Giese et al., 1999 beschrieben. Die Struktur wird mit Erdbebenbelastung
verschiedener Intensität belastet. Die Frequenzen des Rahmens sinken deutlich ab. Die Dämp-
fung des Rahmens bei Schädigung nimmt zu. Schon bei niedrigen Laststufen und geringen
Schäden, die noch nicht visuell feststellbar waren, gibt es bereits Änderungen der Eigenfre-
quenzen. Daher könnten die Daten an dieser Struktur für Zustandsmonitoring verwendet wer-
den. Bild 2.38 zeigt die normierten Frequenzen. Die absoluten Werte sind im Tabelle A.4 und
Bild A.3 zu finden Es zeigt sich, dass Eigenformen mit höherer Frequenz von zunehmender
Schädigung mehr beeinflusst werden wie Eigenformen niedrigerer Frequenzen. So kann auch
dessen Reihenfolge verändert werden. Die MAC- und COMAC- Werte, die Änderungen der
Eigenformen berücksichtigen, zeigten kaum Veränderungen mit ansteigender Schädigung.
Daher war eine Lokalisierung der Schädigungszonen (z.B. der plastischen Gelenke) in dieser
einfachen Struktur nicht möglich. Die Rissentwicklung wurde durch visuelle Inspektion und
durch Ultraschallmessungen verfolgt. Die gerissenen Zonen befinden sich nicht nahe den
Verbindungen, sondern dehnen sich über einen Bereich der Stütze aus. Diese mehr globale
Verringerung der Steifigkeit führt nur zu kleinen Änderungen der Eigenformen.
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Bild 2.37 Struktur mit Sensoren,
(3.4m ×3.4×4,2m), Giese et al. 1999
Bild 2.38 Verlauf der Eigenfrequenzen, Giese
et al. 1999
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Auch wenn Stahlstrukturen nicht Gegenstand der vorliegenden Arbeit sind, soll kurz auf diese
eingegangen werden. Zahlreiche Anwendungen für die Identifikation von Rissen oder oft
künstlich geschwächten Bereichen an Stahlstrukturen mit Hilfe dynamischer Eigenschaften
sind dokumentiert. Oftmals werden dafür ebene oder räumliche, ein- oder mehrstöckige Rah-
mentragwerke genutzt. Ein Beispiel für Frequenzveränderungen an Balkentragwerken in
Form von zwei hohlen Kragträgern (Bild 2.39) aus Rytter et al., 2000 wird nachfolgend vor-
gestellt. Diese Strukturen erhalten einen Schnitt mit Laser und werden dann in der ersten und
zweiten Eigenfrequenz erregt, so dass Ermüdungsrisse entstehen. Bei verschiedenen Risszu-
ständen werden die Eigenfrequenzen durch Ausklinken ermittelt und zwei verschiedene FE-
Modelle mit einer Systemidentifikationstechnik im Zeitbereich optimiert. Die Ergebnisse der
Tests für die erste (Bild 2.40) und zweite Eigenfrequenz, die Ergebnisse eines Balkenmodells
mit einer Drehfeder und eines Schalenmodells mit einem Risselement zeigen gute Überein-
stimmung. Für das Balkenmodell wird nur eine Rissmode, für das Schalenmodell werden drei
Rissmoden berücksichtigt. Die leichte Erhöhung der experimentellen Frequenz ist auf uner-
wünschte, geänderte Randbedingung zurückzuführen. Auch für den Stahlbalken kann die Ver-
ringerung der Frequenz mit zunehmender Risslänge festgestellt werden. Allerdings sind diese
Änderungen sehr klein und erfordern ein Messsystem mit hoher Auflösung und die genaue
Kenntnis über die Wirkung anderer Einflüsse.
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Bild 2.39 Kragstruktur mit Lage des Risses
und Lage der Aufnehmer, Rytter et al. 2000
Bild 2.40 Vergleich der Änderungen der
ersten Eigenfrequenz von Experiment und
Modellen, Rytter et al. 2000
Mit ambienten Schwingungsmessungen zur System- und Schadenserkennung befasst sich der
Beitrag von Wenzel et al., 1998. Dabei wird die Ermittlung aller modalen Parameter mit Mes-
sungen des Umweltrauschens vorgestellt. Ein einfaches Verfahren zur Überlagerung der Fou-
rierspektren aller Aufnehmer wird vorgestellt. Das sogenannte ANPSD- Spektrum (averaged
normalised power spectral density)
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dient dazu, die signifikanten Frequenzen aus ambienten Messungen herauszustellen. 
  
X fi k( )
ist die Fouriertransformierte für die Frequenz fk am Messpunkt i. der n Messpunkte.
Diese Idee ist auch für Messungen mit Impulslasten interessant, um die signifikante Informa-
tion aus den Spektren einer Anzahl von Aufnehmern zu bündeln. Es kann als Vorinformation
für eine gezielte Weiterauswertung mit verschiedenen Verfahren genutzt werden. Dies wurde
in der Arbeit auch angewandt Neben Kalibrierungstests wird von einigen interessanten An-
wendungsbeispielen berichtet. So konnten in einem Konzerthaus die gerissenen, statisch nicht
mehr wirksamen Kragstufen mit Hilfe dynamischer Messungen ermittelt werden. Somit han-
delt es sich um eine Zustandsbestimmung vergleichbarer Bauteile zur Einschätzung des Schä-
digungsgrades. Ein weiteres Beispiel ist von der vorgespannten Aiertalbrücke dokumentiert.
Hier konnten zwei verschiedenartige Frequenzen mit gleicher Eigenform an einer Brücke un-
ter Verkehr festgestellt werden. Die Wirkung des Öffnens und Schließens von großen Rissen
an Koppelfugen führt zu diesen beiden Systemzuständen.
2.2.5 Schädigung und energetische Bewertung von Strukturen
In diesem Abschnitt werden Definitionen zum Schädigungsbegriff, zu Schädigungsmaßen
und zu energetischen Parametern zur Bewertung von Strukturen zusammengestellt. So soll
später die Information aus den dynamischen Eigenschaften und statischen Messungen gewer-
tet werden. Die mechanischen Vorgänge, die zu Veränderungen des Werkstoffes Stahlbeton
führen und den vorgestellten Maße und Faktoren zu Grunde liegen, werden im nachfolgenden
Kapitel 3 untersucht.
2.2.5.1 Schädigungsbegriff für dynamische Versuche
Der Begriff Schädigung wurde in der vorliegenden Arbeit bereits verwendet. Nachfolgend
soll er eingegrenzt und für die Untersuchungen der Arbeit definiert werden. Wie bereits fest-
gestellt, können veränderte dynamische Eigenschaften genutzt werden, um Rückschlüsse auf
die mit ihnen korrelierten Systemveränderungen zu ziehen. In diesem Zusammenhang wird
dann der Begriff Schädigung häufig sehr eingeschränkt für eine Änderung der Systemsteifig-
keit verwendet. Das können Rissbildungen in Stahlbeton- und Stahlstrukturen sein, die eine
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Verringerung der Steifigkeit in einzelnen Strukturquerschnitten bewirken. Dabei wird jeder
Riss als Schädigung betrachtet, der zu einer Veränderung der untersuchten Eigenschaften
führt. Ein Zusammenhang zur Gebrauchstauglichkeit, zur Tragsicherheit und Dauerhaftigkeit
wird in den dynamischen Grundlagenforschungen meist nicht hergestellt. In Bergmeister,
1999 wird festgestellt, dass für die Sicherheit und Dauerhaftigkeit eines Bauwerkes nicht die
Risse primär ausschlaggebend sind. Die Risse unter einer gewissen Größe sind nicht als Man-
gel eines Tragwerkes zu werten. Da dynamische Untersuchungen oftmals an einfachen
Strukturen im Labor erfolgen, können Risse aus Belastungen durch Temperatur und Feuchte
ausgeschlossen werden. Bei den Versuchen geht es um die Beobachtung und das Erfassen der
Phänomene, das Modellieren und Identifizieren der Resultate mit verschiedenen Methoden
und die Lokalisierung der Bereiche der Strukturveränderungen. Dabei stehen Steifigkeitsver-
änderungen im Vordergrund. Beispielhaft sei aus der Arbeit von Jahn, 1996, eine Definition
für einen Schädigungsbereich angeführt. Er definiert für seine Identifikation von Schädi-
gungszonen an  Stahlbetonstrukturen diese Bereiche als Bereiche, „in denen die homogen
angenommene Struktur Störungen aufweist. Diese Störungen können durch geänderte Materi-
al- und Geometrieeigenschaften verursacht werden.“ Die untersuchten Schädigungsprozesse
finden ihren Abschluss in einem Verlust der Tragsicherheit. Dies können eine Druckzerstö-
rung des Betons, Fließen oder Reißen der Stahlbewehrung oder das Lösen des Verbundes
bzw. der Stahlverankerung sein.
2.2.5.2 Schädigungsmaße und Verlustfaktoren
Nach den Normen wird für eine Entwurfsmodellierung von Tragwerken im allgemeinen deren
Neuzustand zugrundegelegt. Es werden weder Anfangsschädigungen berücksichtigt noch die
während der Tragwerksnutzung sich ausbildenden Deteriorationsprozesse über die Nutzungs-
geschichte. Schädigung oder Schädigungsmaß sind in Normen nicht enthalten. Lineare Schä-
digungsprozesse werden als lokal wirkend angesehen und haben keinen Einfluss auf die glo-
bale Tragwerkssteifigkeit und innere Knotenkraftgrößen. Dies ist zum Beispiel bei den klassi-
schen Untersuchungen zur Ermüdungsfestigkeit von Tragwerken unter hohen Beanspru-
chungszyklen (high cycle fatigue) der Fall. Nichtlineare Schädigungsprozesse sind gekenn-
zeichnet durch eine mit dem Lebensalter nichtlinear anwachsenden progressiven Schädi-
gungsprozess. Die Einflüsse auf die globale Tragwerkssteifigkeit werden berücksichtigt. Die
Progression der Schädigung folgt aus einer Lasterhöhung infolge geänderter Tragwerkseigen-
schaften, wie sie zum Beispiel durch Veränderung des dynamischen Überhöhungsfaktors ent-
steht. Krätzig & Noh, 1998
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Schädigungsmaße können für verschiedene Beanspruchungen definiert sein. Es gibt eine Rei-
he von Schädigungsindikatoren oder -maßen, die für monoton ansteigende Beanspruchung
ohne Belastungsumkehr oder auch zyklische Beanspruchung definiert sind. Eine Übersicht
gibt Meyer, 1988. Es wird festgestellt, dass viele Maße oder Indikatoren Werte liefern, die
ohne Zusammenhang zum Grad der Schädigung bezogen auf den Versagenszustand sind. Für
monotone Belastung ist ein Maß kein Problem, das die Quantifizierung des aktuellen Schädi-
gungszustandes bezogen auf einen definierten Versagenszustand anzeigt. Bei zyklischer Bela-
stung hängen die Schadensakkumulation und der Versagenszustand von der Belastungsge-
schichte ab, die normalerweise nicht bekannt ist. Daher muss der Normierungsfaktor unab-
hängig von der Lastgeschichte gemacht werden und sollte zwischen 0% (unbelastet) und
100% (Versagen) liegen.
Meyer, 1988 definiert ein derartiges Schädigungsmaß DQ. Ausgangspunkt ist die Erkenntnis,
dass der Versagensvorgang eines zyklisch belasteten Stahlbetonbauteils dem eines unter mo-
noton ansteigender Belastung entspricht. Das Schädigungsmaß DQ basiert alleine auf Energie-
anteilen der Verformungsenergie. Als Normierungswert dient das maximale Arbeitsvermögen
Eu unter monotoner Beanspruchung bis zum definierten Versagenszustand. Absorbierte Ver-
formungsenergie wird in zwei Anteile aufgeteilt. Ein Primärhalbzyklus ist ein Halbzyklus mit
der größten erreichten Verformungsamplitude einer Beanspruchungsgeschichte. Folgende
Halbzyklen mit kleinerer Amplitude sind Folgehalbzyklen. DQ wird für Verformungen größer
als Null definiert mit
  
D
E E
E EQ
s i i
u i
+
+ +
+
=
+
+
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∑
, , (2.11)
analog gibt es eine Definition für Verformungen kleiner Null.   Es i,  entspricht der im Primär-
halbzyklus absorbierten Energie des i-ten Zyklus, der Anteil   Ei der in den Folgehalbzyklen
absorbierten Energie. Die Unterscheidung in positive und negative Verformungen ermöglicht
verschiedene   Eu insbesondere bei unsymmetrischen Querschnitten anzuwenden. Der endgül-
tige Wert, wiederum für Verformungen größer als Null, wird berechnet durch
  
D D D DQ Q Q Q= −( ) ++ − −    1 . (2.12)
Die energiebezogene Formulierung von DQ macht ihn von der Strukturebene und vom Werk-
stoff unabhängig. Die grundlegende Schädigungshypothese des Schädigungsmodells kann in
zwei Punkten formuliert werden. Erstens, die bei monoton ansteigender Belastung bis zum
Versagen absorbierte Energie (entspricht Primärhalbzyklus) muss bei zyklischer Belastung
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durch mehrere Primärhalbzyklen aufgebracht werden. Zweitens wird die absorbierte Energie
der Folgehalbzyklen als schwach schädigend erfasst. Bild 2.41, rechts zeigt ein Beispiel für
das Maß (links), berechnet aus einer Momenten- Krümmungs- Beziehung nach Bild 2.41,
links.
Bild 2.41 Momenten Krümmungs- Beziehung (links) und zugehöriger Schädigungsverlauf DQ
über das akkumulierte Duktilitätsinkrement (rechts), Meyer 1988
In der bereits zitierten Veröffentlichung von Krätzig & Noh, 1998 und in Krätzig et al., 2000
werden Definitionen von Schädigungsindikatoren vorgeschlagen. Als nichtlineare Schädi-
gungsindikatoren werden die Eigenwerte   λ i
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V di
i
i
,
,
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( ) = − ( )
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(2.13)
der tangentialen Steifigkeitsmatrix 
  
K V dT ,( ) und die Lösung des dynamischen Eigenwertpro-
blems vorgeschlagen. V beschreibt die inneren Knotenkräfte, d ist ein Deteriorationsprozess
des Tragwerks auf der Ebene äußerer Variablen. Einen ungeschädigten Zustand stellt d=0 dar.
Als Beispiel wird die numerische Eigenfrequenzdeterioration eines durch Orkan und Betrieb-
stemperatur geschädigten Kühlturmes vorgestellt. Bild 2.42 zeigt den Verlauf der ersten drei
Eigenfrequenzen. für verschiedene Lastfälle. Diese Kurven sind sehr interessant, da hier Ver-
änderungen der Eigenfrequenzen als Ergebnis einer nichtlinearen Berechnung mit ansteigen-
der Last gezeigt werden. Der Verlauf ist typisch. Mit Einsetzen des Rissprozesses sinkt die
Frequenz stark ab. Dann nehmen die Frequenzen nur noch leicht ab. Genutzt werden diese
Verläufe, um die sich erhöhenden Belastungen für das Tragwerk infolge nichtlinearer Schädi-
gungsprozesse bereits im Entwurf zu berücksichtigen. Diese bewirken veränderte Vergröße-
rungsfaktoren für die dynamischen Belastungen.
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Bild 2.42.Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen über Windlastfaktor eines Kühlturmes au-
ßer Betrieb (links) und eines Kühlturmes im Winterbetrieb (rechts), Krätzig & Noh 1998
Zur Auswertung der Experimente von Kapitel 5 werden zwei Verlustfaktoren vom Verfasser
für die tangentiale Steifigkeit und die Frequenz definiert. Ein Steifigkeitsverlustfaktor   Dk
wird mit
  
D
k
kk
ij
= −1
0
(2.14)
definiert. Dazu wird der tangentiale Anstieg der maximal drei Belastungsvorgänge j, j=1,...,3
jeder Laststufe i, i=1,...n in der Kraft- Verschiebungsfunktion ermittelt. Dieser Anstieg ist
identisch mit der tangentialen Steifigkeit kij. Der lineare Bereich des jeweiligen Belastungs-
vorganges nach Bild 2.43 wird dazu verwendet. Dabei wird immer die aktuelle Steifigkeit kij
über die Kraft des letzten abgeschlossenen Belastungsvorganges, der auch zur letzten Laststu-
fe gehören kann, aufgetragen. Der Steifigkeitsverlust des aktuellen Belastungsvorganges ist
als prozentuale Abnahme der Steifigkeit k0 vom ungeschädigten Ausgangszustand definiert.
Der Wert k0 entspricht nicht unbedingt k11, sondern der Steifigkeit eines anderen Belastungs-
vorganges der ersten Laststufen. Dieses Vorgehen hat sich als günstig erwiesen, damit sich
die Lastaufbauten in einem endgültigen, kraftschlüssigen Zustand befinden. Diesen erreichen
diese erst unter Last. In Analogie zur Gleichung (2.14) wird ein Frequenzverlustfaktor   Df
definiert mit
  
D
f K
f Kf
ij
= −
( )
( )1
2
0
2
. (2.15)
Da stets erst nach dem letzten Belastungsvorgang einer Laststufe dynamisch gemessen wird,
wird es zu jeder Laststufe nur einen Wert geben und j ist konstant. Beide Verlustfaktoren
hängen linear von der Steifigkeit ab. Die Messwerte dahinter stellen beide integrale Werte
dar.
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2.2.5.3 Energetische Bewertung von Strukturen
Mit Durchbiegungs- Lastfunktionen können energetische Anteile definiert und integriert wer-
den. Das darf nur mit Funktionen von den Lasteinleitungspunkten erfolgen, da nur diese den
Input an Energie in das System darstellen. Die Ermittlung der energetischen Anteile gibt die
Möglichkeit, die hysteretischen Funktionen zu quantifizieren und zu werten. Die Funktionen,
zum Beispiel für die Verschiebungen u, werden zur Energie E
  
E Fdu= ∫ (2.16)
integriert und in verschiedene Anteile nach Bild 2.43 unterteilt.
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Bild 2.43 Definition der energetischen Anteile
Die Anteile sind die elastische Energie Ee, die Strukturänderungsenergie Es sowie die Dämp-
fungsenergie Ed. Die beiden letzten dissipativen Anteile werden zur dissipierten Energie Edis
zusammengefasst. Die Gesamtfläche unter einer Hysteresekurve wird als Gesamtenergie Eg
bezeichnet. Die Zusammenhänge zwischen den Energien sind
  E E E Eg e s d= + + (2.17)
  E E Edis s d= + . (2.18)
Die Benennung der Aufteilung geht auf Bolle, 1999a zurück. Die Strukturänderungsenergie
Es ist durch Vorgänge gekennzeichnet, die die Struktur verändern wie innere Rissbildung und
Plastifizierungen. Unter der Dämpfungsenergie Ed werden Vorgänge verstanden, die nicht mit
einer Strukturveränderung verbunden sind. Dazu zählen viskose und trockene Reibung.
In Bolle 1999a, 1999b wird ein Versuchsgrenzlastindikator δS für statische Versuche mittels
Analyse der Energiedissipation beschrieben. Dieser wird erfolgreich an vier Reihen von Vier-
punktbalkenversuchen mit verschiedenartigen Versagensmechanismen und am Traglastver-
such an einer Brücke getestet. Statische Versuchslasten dürfen bei weitergenutzten Tragwer-
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ken nicht zu Schädigungen führen. Daher wird eine maximale Last als Versuchsgrenzlast Flim
definiert. Ziel ist es, das Erreichen der Versuchsgrenzlast Flim anzuzeigen, wenn plastische
Verformungen anhand von Last- Verformungslinien noch nicht sichtbar sind. Bisher werden
eintretende Fliesprozesse anhand von Verformungskriterien visuell eingeschätzt. Dabei spielt
die Erfahrung des Versuchsdurchführenden eine große Rolle. Der Versuchsgrenzlastindikator
  
δs s
e
E
E
= (2.19)
ist das Verhältnis des Anteiles der Energiedissipation aus der Strukturveränderung Es zur ela-
stisch zurückgewonnenen Energie Ed. Der Indikator wird auch als bezogene oder normierte
Strukturveränderungsenergie bezeichnet.
Für den Indikator werden während des Versuches gemessene Durchbiegungen sowie ab-
schnittsweise Krümmungen verwendet, die aus den Neigungsdifferenzen verwendeter Nei-
gungssensoren berechnet werden können. Der Versuchsgrenzlastindikator δs als Funktion der
Belastung verglichen mit der Last- Krümmungsfunktion zeigt ein Ansteigen des Indikators
bei Annäherung an die Fließgrenze des Stahles. In Bild 2.44, links steigt der Indikator ab ca.
68 kN an, erst bei 80 kN kommt es zu einer deutlichen Zunahme der plastischen Verformun-
gen. In Bild 2.44, rechts ist das Ansteigen bei 65 kN zu erkennen. Hier treten bereits bei der
nächsten Laststufe sehr große Verformungen auf. Der Abstand zwischen Versuchsgrenzlast
und Bruchlast ist sehr gering.
Bild 2.44   δs  als Funktion der Belastung (a) und zugehörige Last- Krümmungsfunktion (b) im
Bereich der Versuchsgrenzlast der Balkenserie 04 (links) und der Balkenserie 02 (rechts),
Bolle 1999a
Die Zunahme von   δs  kann auch bestimmten Bereichen zugeordnet werden. So kommt es zu
einem Ansteigen des Indikators in der Durchbiegungsfunktion. In den Funktionen der Krüm-
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mung ist dieser Anstieg nur im Schubbereich zu sehen und daher diesem Bereich zuzuordnen.
Zu einem Anstieg von   δs  kommt es auch bei Annäherung an die Vorbelastung aus einer vor-
angegangenen Belastungsgeschichte. Es ist aber keine Unterscheidung von Vorbelastung und
Plastifizierungsbeginn möglich.
Ein weiteres bezogenes Energiemaß   δDwird mit
  
δD d
e
E
E
= (2.20)
definiert. Diesem Dämpfungsmaß liegt die Überlegung zugrunde, dass die Dämpfungsenergie
eines statischen Versuches und eines dynamischen Versuches über den Dämpfungsgrad ver-
gleichbar sind. Für den statischen Fall wird daher der Wert   Ed  verwendet, da diese dissipierte
Energie mit der Energie vergleichbar ist, die bei einem Ausschwingvorgang dissipiert wird.
3 Materialeigenschaften von Stahlbeton unter be-
sonderer Berücksichtigung diskreter Rissmodellie-
rung
Ziel des Kapitels ist die Beschreibung wichtiger mechanischer Eigenschaften und Materialge-
setze des Betons und des Stahls sowie des Verbundwerkstoffes Stahlbeton. Dabei werden
gleichzeitig Aspekte für numerische Modelle, besonders für Modelle mit diskreter Rissmo-
dellierung berücksichtigt. Weiterhin werden für einige Parameter und Stoffgesetze die Not-
wendigkeit und Möglichkeit der Berücksichtigung stochastischer Eigenschaften erläutert. Die
Ausführungen in Kapitel 2 haben gezeigt, dass Veränderungen des Werkstoff Stahlbeton si-
gnifikant das Eigenschwingverhaltens beeinflussen. Zur Verfügung stehende Gesetze werden
auf die Anwendbarkeit auf komplexe, numerische Modelle bzw. auf vereinfachte Annahmen
geprüft.
3.1 Materialparameter von Stahl und Beton sowie statistische Parameter
Die wichtigsten Parameter beider Materialien sind der Elastizitätsmodul, die Massendichte
und die Querdehnzahl sowie die Druckfestigkeit und die Zugfestigkeit. Diese Werte stehen
für den Entwurfsprozess im allgemeinen aus Normen und der Literatur zur Verfügung. Im
Verlauf der Bauausführung, bei Bauwerksüberwachungen und Rekonstruktionen werden
Materialparameter aus Prüfungen am Tragwerk oder an Proben ermittelt. Aus zahlreichen
experimentellen Untersuchungen sowie aus in der Praxis ermittelten Werten werden Emp-
fehlungen für Mittelwert, Standardabweichung und Verteilungstyp der einzelnen Parameter in
der Literatur gegeben. Für ausgewählte Parameter werden nachfolgend einige dieser Annah-
men vorgestellt, die sich auf die Ausführungen in Vissmann, 1993 und den Probabilistic Mo-
del Code der Joint Committee on Structural Safety, JCSS, 2001 stützen.
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Die Standardabweichung der Betondruckfestigkeit kann als relativ unabhängig von der Fe-
stigkeitsklasse angegeben werden. Als Funktion wird eine logarithmische Normalverteilung
zugrunde gelegt und eine mittlere Standardabweichung von 5 N/mm2 angenommen. Mittel-
werte der Betondruckfestigkeiten werden im EC 2, 1992 in bezug auf die Würfeldruckfestig-
keit   fck cube,  bzw. Zylinderdruckfestigkeit   fck cyl,  angegeben. Es wird davon ausgegangen, dass
aufgrund der Erfahrungen aus Baustoffprüfungen der 28- Tage- Wert der charakteristischen
Festigkeit   fck  als Basiswert zur Bestimmung des Mittelwertes der Bauwerksfestigkeit heran-
gezogen werden kann.
Die Betonzugfestigkeit hängt von den Eigenschaften ab, die auch für die Druckfestigkeit
maßgebend sind. Das sind die Eigenschaften des Zementsteins und die Haftung zwischen
Zementstein und Betonzuschlag. Es wird davon ausgegangen, dass die Zugfestigkeit größere
Streuungen als die Druckfestigkeit des Betons besitzt. Die Berechnung der zentrischen Zugfe-
stigkeiten   fctm  wird aus dem charakteristischen Wert   fck  mit
  
f fctm ck= ( )0 30 23. (3.1)
bzw. dem Mittelwert der Betondruckfestigkeit   fcm  mit
  
f fctm cm= ( )0 25 23. (3.2)
empfohlen. Damit wird von einer vollen Korrelation zwischen der Betonzugfestigkeit und der
Betondruckfestigkeit ausgegangen. Der Variationskoeffizient kann mit 18% für alle Beton-
klassen angenommen werden, Vorschläge bis 30% werden gemacht. Für Zugfestigkeitswerte
wird ebenfalls eine logarithmische Normalverteilung angenommen.
Der Elastizitätsmodul des Betons EB ist definiert als die Neigung der Tangente an die Span-
nungs- Verzerrungslinien mit
  
E
d
dB
=
σ
ε
. (3.3)
Im linearen Fall für einachsige Beanspruchung gilt das Hookesche Gesetz, für Druckfestig-
keiten bis etwa 40% und bei Zugfestigkeiten bis ca. 70%. Zur Beschreibung des elastischen
Verhaltens von Beton wird entweder der Tangentenmodul im Ursprung der Spannungs- Deh-
nungsbeziehung oder der Sekantenmodul zwischen   σc = 0 und   σc cf≈ 0 4.  angegeben. Im
Gebrauchslastbereich kann davon ausgegangen werden, dass der Elastizitätsmodul für den
Zug- und Druckbereich gleich ist. Mit der Betonfestigkeit steigt auch der Elastizitätsmodul, so
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dass diese Werte als streng korreliert betrachtet werden können. Als Variationskoeffizient
wird ein Wert von 10 bis 15% empfohlen.
Für dynamische Probleme wird ein dynamischer Elastizitätsmodul unterschieden. Damit wird
das unterschiedliche Verformungsverhalten bei unterschiedlichen Belastungsgeschwindig-
keiten berücksichtigt. In der Literatur wird die Meinung vertreten, dass es für dynamische
Berechungen ausreichend ist, den statischen E- Modul des Betons nach der Norm zu verwen-
den. Dies wird mit den erheblichen räumlichen Streuungen des statischen E- Moduls in der
Praxis begründet. Dagegen wird der Unterschied zwischen beiden Moduln als gering bezeich-
net. Für kleine Verformungen und Spannungsschwankungen ist der dynamische Elastizitäts-
modul mit der Neigung der Tangente im Ursprung der statischen Arbeitslinie des Betons
identisch. Es existieren Zusammenhänge zwischen der Druckfestigkeit und dem dynamischen
Elastizitätsmodul. Es wird aber festgestellt, dass die Druckfestigkeit ein relativ unsicherer
Parameter zur Bestimmung dieses Moduls ist. Flesch, 1993
Der Elastizitätsmodul von Stahl ES wird im allgemeinen als deterministischer Parameter be-
handelt. Die Querschnittswerte des Betonstahls werden in der Norm vorgegeben. Diese Werte
können als Mittelwerte betrachtet werden. Der Variationskoeffizient des Querschnitts einer
Stahllage wird mit 2 bis 2.5% angenommen. Über die Stablänge kann die Veränderlichkeit
vernachlässigt werden.
Die Streckgrenze des Betonstahles ist eine wesentliche Festigkeitsgröße im Stahlbetonbau.
Der Variationskoeffizient wird mit Werten von 6% bis 12% angegeben. Auf variierende
Duktilitätseigenschaften, die durch den Verhältniswert von Zugfestigkeit zur Streckgrenze
bestimmt werden, wird hier nicht näher eingegangen.
Für Abweichungen in den Querschnittsabmessungen und der Lage der Stahlbewehrung und
damit für die Betondeckung gibt es verschiedene Modelle, die im allgemeinen von einer
Normalverteilung ausgehen. Besonders bei Bauteilen mit Abmessungen kleiner als 100 mm
sollten Streuungen beachtet werden. Bei den Angaben in Tabelle 3.1 wird von einer konstan-
ten Standardabweichung ausgegangen und bei der Betondeckung bereits ein abweichender
Mittelwert angesetzt.
In Tabelle 3.1 wird überblicksweise für jeden Parameter eine statistische Annahme vorge-
stellt.
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Materialparameter Einheit Verteilung-
styp
Mittelwert Standardab-
weichung
Variations-
koeffizient
Beton
fc N
mm2




lognormal fck + 8 5
fct N
mm2




lognormal
0 25
2
3. fc
18%-30%
EB N
mm2




lognormal
9 5 103
1
3. ⋅ fc
10%-15%
Stahl
fy N
mm2




lognormal fyk + 60 30
As mm2[ ] normal nom SA 2- 2.5%
Geometrie
Querschnitts-
abmessungen a
mm[ ] nom a 5
Betondeckung c mm[ ] normal nom c + 5 5
Tabelle 3.1 St atisti sche P aramet er für Materialparameter nach Vissmann 1993 und JCSS 2001
3.2 Materialgesetze für Zug- und Druckbeanspruchung von Bewehrungs-
stahl und Beton
3.2.1 Bewehrungsstahl
Bewehrung wird vorrangig durch einaxiale Zug- und Druckkräfte beansprucht. Einen typi-
schen, experimentellen Verlauf mit den wichtigsten Grenzparametern zeigt Bild 3.1. Die ex-
perimentell ermittelten Spannungs- Dehnungsdiagramme werden durch eine bilineare Kurve
idealisiert, die das elastisch- plastische Verhalten mit Verfestigung beschreibt, Bild 3.2 links.
Stahl mit ausgeprägter Streckgrenze
Es Elastizitätsmodul
εs,el- elastische Dehnung
εs,pl- plastische Dehnung
εs,B- Bruchdehnung
Bild 3.1 Stahl- Spannungs-Dehnungslinie, Hampe et al. 1993
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Nach Überschreiten der Fließspannung fsy sinkt die Materialsteifigkeit deutlich ab. Bei zykli-
scher Belastung unterscheidet man die isotrope oder die kinematische Verfestigung, Bild 3.2
rechts. Dabei ist die kinematische Verfestigung vorzuziehen, bei der der Abstand der Fließ-
grenzen in Zug- und Druckrichtung nahezu konstant ist. Bei numerischen Modellierungen der
Stähle in diskreter Form (z.B. Balkenelemente) oder auch in Form einer verschmierten
Schicht (z.B. Schalenelemente) bereiten die Implementierung und Anwendung dieser ela-
stisch- plastischen Materialgesetze mit Verfestigung keine Probleme.
Bild 3.2 Bewehrungsstahl- einaxiales elastisch- plastisches Materialverhalten mit Verfesti-
gung (links) und unter zyklischer Belastung mit isotroper und kinematischer Verfestigung
(rechts), Mehlhorn 1995
3.2.2 Beton
Ein druckbeanspruchter Querschnitt besitzt eine nichtlineare Spannungs- Dehnungsbezie-
hung. Bild 3.3 zeigt das Spannungs- Dehnungsdiagramm eines einaxial gedrückten Würfels.
Bis ca. 30 bis 40% der Druckfestigkeit eines Würfels verläuft diese Linie linear. Bei weiterer
Steigerung der Druckspannung vergrößern sich die Zugspannungen senkrecht zur Belastungs-
richtung und die bereits vor der Belastung vorhandenen Risse in der Kontaktzone zwischen
Zementstein und Betonzuschlägen wachsen an. Dadurch nimmt die Krümmung der Arbeitsli-
nie zu. Die Risse vereinigen sich zu einem System feiner Mikrorisse und das innere Gefüge
des Betons wird zerstört. Bei kraftgesteuerten Versuchen tritt bei Erreichen der Druckfestig-
keit ein schlagartiger Bruch ein. Beim weggesteuerten Versuch mit konstanter Verformungs-
geschwindigkeit sinkt die Spannung bei Erreichen der Druckfestigkeit. Damit kann der abfal-
lende Ast der Arbeitslinie nachgefahren werden.
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Es gibt vielfältige Beschreibungen des einaxialen Betonverhaltens und der zwei- und dreiaxi-
alen Spannungs-Dehnungsbeziehung und der Versagenskurve. Auf die mehrdimensionalen
Modelle soll hier nicht näher eingegangen werden. Bild 3.4 zeigt die einaxiale Spannungs-
Stauchungs-Linie zur Steifigkeits- und Schnittgrößenermittlung für nichtlineare Berechnun-
gen nach dem Eurocode 2, 1992. Diese Linie wird beschrieben durch
  
σ ε
η η
ηc c c
f
k
k
( ) = −
+ −( )
2
1 2
(3.4)
mit der Betonbruchstauchung k und
  
η ε
ε
=
c
c1
. (3.5)
Bild 3.3 Spannungs- Dehnungsdiagramm für einaxialen Betondruckversuch, Mehlhorn 1995
Bild 3.4 Einaxiale Spannungs- Stauchungslinie zur Schnittgrößenberechnung für nichtlineare
Berechnungen nach EC 2 1992
Zur Querschnittsbemessung für den Entwurf wird ein Parabel- Rechteckdiagramm herange-
zogen. Dieses Gesetz wird ab 2‰ Druckdehnung durch eine horizontale Linie im Spannungs-
Dehnungsdiagramm beschrieben. In Jahn, 1997 wird die Approximation des nichtlinearen
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Spannungs- Stauchungsverhaltens von Beton durch Polynome vorgeschlagen. Diese erfüllen
die Gleichung
  
σ ε εc
P
c c i
i
c
if A( ) =
=
∑
1
4
. (3.6)
Die Polynomkoeffizienten Ai werden für alle Betonklassen bestimmt. Bild 3.5 zeigt den Ver-
gleich zwischen den Spannungs-Verzerrungskurven nach Gleichung (3.4) und den Nähe-
rungspolynomen nach Gleichung (3.6). Es sind keine Unterschiede zu erkennen. Im Anhang
B sind die Koeffizienten für alle Betonklassen unter Berücksichtigung der Betondruckfestig-
keiten enthalten.
Das Entfestigungsverhalten im Druckbereich ist für die in Kapitel 5 und 6 vorgestellten expe-
rimentellen und numerischen Untersuchungen nicht relevant. Die meist kraftgesteuerten, sta-
tischen Versuche mit dynamischen Untersuchungen sind bei Erreichen der Traglast nach Bild
3.3 beendet. Dieser Zustand ist bezüglich dynamischer Messungen nicht mehr von Interesse.
Für große Strukturen sind dagegen Zonen mit Entfestigungsverhalten möglich, ohne dass die
gesamte Struktur versagt.
Bild 3.5 Gegenüberstellung der Spannungs-Verzerrungskurven nach EC 2 und der Nähe-
rungspolynome, Jahn 1997
Ein zugbeanspruchter Betonquerschnitt verhält sich zunächst linear elastisch. Vor dem Errei-
chen der Zugfestigkeit kommt es aufgrund weiterer lokaler Mikrorissbildung zu einer leichten
Krümmung der Kurve. Nach dem Erreichen der Zugfestigkeit   σct  nimmt die Übertragung von
Zugspannung bei zunehmender Belastung stark ab. Das Verhalten wird in Rissmodellen be-
schrieben, Bild 3.6. Man unterscheidet zwei Bereiche. In der Rissprozesszone (B) spielt sich
örtlich begrenzt der Zugbruchvorgang ab. In dieser Zone kann man nicht mehr von Dehnun-
gen sprechen. Eine Spannungs- Rissöffnungsbeziehung kennzeichnet dieses Verhalten. In
Abschnitt 3.3 wird auf diese Beziehung näher eingegangen. Außerhalb dieser Rissprozesszo-
ne (A) wird der Beton entlastet und verhält sich nahezu linear elastisch. Mit zunehmender
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Rissöffnung geht die Belastung mit einer Hysterese auf Null. Ein Federelement für den Beton
innerhalb einer diskreten Modellierung stellt somit die Rissprozesszone dar. Der benachbarte
Bereich aus Beton (z.B. Volumenelemente) wird entlastet.
Bild 3.6 Fiktives Rissmodell: Bereiche A und B, Gesamtverformungen des gerissenen Betons,
Zugspannungs- Dehnungsverlauf des Betons (Bereich A), Zugbeanspruchungs- Rissöffnungs-
beziehung (Bereich B), Mehlhorn 1995
3.3 Kraftübertragung über Risse
In diesem Abschnitt werden zunächst die Rissbildungsvorgänge beschrieben. Bei der
Kraftübertragung im Rissbereich werden die Übertragung von Normalspannungen senkrecht
zum Riss, das Schubtragverhalten sowie deren gegenseitige Beeinflussung unterschieden.
3.3.1 Biegerissbildung
Bei Überschreiten der Betonzugfestigkeit kommt es zur Erstrissbildung. Die Lage des ersten
Risses hängt von den zufällig verteilten Materialeigenschaften des Betons und von der Last
ab. Die Richtung ist etwa rechtwinklig zur Hauptspannungsrichtung. Im Riss werden die
Zugspannungen vom Stahl aufgenommen. Der Beton in der Nähe des Risses wird entlastet.
Durch unterschiedliche Verzerrungen von Beton und Stahl bauen sich in den Bereichen zwi-
schen den Rissen Verbundspannungen auf. Zugkräfte werden dadurch vom Stahl in den Beton
übertragen. Erreichen die Zugspannungen wieder den Wert der Zugfestigkeit des Betons, ent-
steht der nächste Riss. Dessen Entstehungsbereich ist eingegrenzt durch die mechanischen
Gesetzmäßigkeiten, aber der Entstehungsort selbst ist zufällig. Dieser Vorgang setzt sich fort,
bis die Einleitungslänge zwischen den vorhandenen Rissen nicht mehr zur Neurissbildung
ausreicht. Die Zugfestigkeit des Betons wird nicht mehr überschritten. Tritt dieser Zustand
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ein, ist eine abgeschlossene Rissbildung erreicht. Die Risse weiten sich bei weiterer Belastung
auf und verlängern sich.
Der Rissbildungsprozess kann als stochastischer Prozess betrachtet werden, der zu unter-
schiedlichen Strukturzuständen in bezug auf Risslage, Rissanzahl und Risshöhe führt. Beson-
ders gilt dies für die Zustände nach der Erstrissbildung. Die Strukturen mit abgeschlossener
Rissbildung nähern sich einander an. Quantitativ kann dies mit der Rissanzahl oder der mittle-
ren Höhe der Risse ausgedrückt werden. Die Veränderung der Eigenfrequenzen des Systems
spiegeln diese Zustände als integrale Größe wieder. Einzelne Risse, besonders in dem Bereich
großer Krümmungen der Eigenformen haben einen speziellen Einfluss auf die Frequenz.
Weitestgehend abgeschlossene Rissbilder haben einen ähnlichen Einfluss auf die Frequenzen.
3.3.1 Zugnormalspannungen
Als Tensile Strain Softening wird das Nachrissverhalten des Betons senkrecht zur Rissrich-
tung bezeichnet. Es ist gekennzeichnet durch die Zugfestigkeit   f t  des Betons, die Bruchener-
gie Gf und die Form des absteigenden Astes des Spannungs- Rissöffnungsdiagramms. Die
Bruchenergie Gf ist ein bruchmechanischer Kennwert für die Ermittlung des Widerstandes
des Betons bei Zugbeanspruchung und drückt die zur Erzeugung eines Risses verbrauchte
Energie aus. Sie wird ermittelt durch Integration der Fläche unter der Spannungs- Rissöff-
nungskurve nach Bild 3.7.
Bild 3.7 Zugspannungs- Rissöffnungsdiagramm nach Mocros & Bjohovde 1995
Oftmals wird die Festigkeit nach Überschreiten der Zugfestigkeit sofort auf Null gesetzt. Dies
geschieht numerisch durch das Nullsetzen des Elastizitätsmoduls in Hauptspannungsrichtung.
In Mocros & Bjohovde, 1995 wird für verschmierte Rissmodelle das Strain Softening be-
schrieben. Ausgehend von verschiedenen Formulierungen dieser Softening Kurve werden die
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Grenzrissöffnungen w0 in Abhängigkeit von der Bruchenergie Gf definiert. Bei Erreichen der
Grenzrissöffnung w0 werden keine Spannungen mehr übertragen.
Nachfolgend werden die Gleichungen nach Cornelissen für die nichtlineare Kurve für das
Strain Softening verwendet, die in Mocros & Bjohovde, (1995) vorgestellt sind. Diese werden
auf ein nichtlineares Federgesetz angewendet. Das Verhältnis zwischen aufnehmbarer Rest-
zugspannung σ  und der Zugfestigkeit   fc
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steht in Abhängigkeit von der Rissöffnungsverschiebung w, der Grenzrissöffnung w0 und den
Materialkonstanten c1 und c2, die für Normalbeton c1= 1.00 und c2=5.64 sind. Für   
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Für eine Beschreibung des Rissöffnungsverlaufes muss   w0 ermittelt werden, das von der Ris-
söffnungsenergie   Gf  abhängt. Für die Rissöffnungsenergie gilt
  
G w dwf
w
w
= ( )∫ σ0  . (3.9)
Damit folgt bei Einsetzen der Gleichungen (3.7) und (3.8) in Gleichung (3.9)
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Somit erhält man eine lineare Beziehung zwischen maximaler Rissweite und der Bruchener-
gie. Für die Berechnung von   Gf  findet man verschiedene Gleichungen. Vorschläge dafür sind
in Mocros & Bjohovde, 1995 und Mehlhorn, 1995 zusammengefasst. Prinzipiell hängt die
Bruchenergie von der Betonfestigkeit, dem Kornaufbau und den Betonzuschlägen ab. Die
Bruchenergie wird mit
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(3.11)
ermittelt. Der Grundwert Gf0 der Bruchenergie kann in Abhängigkeit vom Größtkorndurch-
messer der Zuschläge des Betons der Tabelle 3.2 entnommen werden.
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maxd [ ]mm 8 16 32
0fG



2mm
Nmm 0.02 0.03 0.05
Tabelle 3.2 Grundwerte der Bruchenergie Gf in Abhängigkeit vom Größtkorndurchmesser
dmax der Zuschläge des Betons nach CEB- FIP Model Code 1990
Somit kann die verbleibende Rückstellkraft im Riss in Abhängigkeit von der Rissöffnung
beschrieben werden. Dies kann direkt als ein nichtlineares Gesetz für Federelemente imple-
mentiert werden. Der Anstieg dieser Spannungs- oder Kraft-Verschiebungskurve kann auch
negative Werte annehmen. Bei Entlastung geht man vom aktuellen Belastungspunkt zurück
zum Ursprung. Dieser verminderte Anstieg der Kurve stellt die bleibende Schädigung dar und
wird bei Wiederbelastung für die Steifigkeitsmatrix verwendet. Im Kapitel 6 und dem zuge-
hörigen Anhang E wird die Anwendung dieses Gesetzes näher beschrieben.
3.3.2 Schubspannungen
Übertragungsmechanismen von Schubspannungen im Beton sind in Bild 3.8 zu sehen. Die
Schubabtragung erfolgt über ungerissene Betonbereiche a), über Verzahnungswirkung der
beiden Rissufer (Aggregate interlocking Typ I und Typ II) c), über Verdübelungswirkung der
Bewehrung (Dowel action) d) und über Normalkräfte in schräg zur Rissebene verlaufenden
Bewehrungsstäben b).
Bild 3.8 Schubübertragung im Beton, Mehlhorn & Kolleger 1995
Auf die Fälle a), c) und d) soll näher eingegangen werden. Der Fall a) gilt für den ungerisse-
nen Beton. Die Querkrafttragfähigkeit bleibt vollständig erhalten. Dies kann aber auch als
Näherung in einem Riss für Fall c) angesetzt werden. Fall c) kennzeichnet die wichtigsten
Merkmale bei der Schubübertragung in Rissen. Durch den Riss entstehen zwei raue Oberflä-
chen, die sich bei einer gegenseitigen tangentialen Verschiebung der Rissufer berühren und
Schubspannungen über Reibung übertragen. Über Berührungsflächen zwischen Zementstein
und Zuschlagkörnern können auch Druckspannungen übertragen werden. Bild 3.9 zeigt expe-
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rimentelle Ergebnisse nach Walraven, Mehlhorn & Kolleger 1995. Diese wurden aus Versu-
chen an unbewehrten Rissen mit außerhalb des Betonquerschnittes angeordneten Stahleinla-
gen ermittelt. Erst durch eine Gleitung ∆ des Risses werden im Riss Schubspannungen akti-
viert. Fall d) hat nur einen geringen Einfluss. In einer diskreten FE- Modellierung mit diskre-
ten Balkenelementen für die Bewehrung kann diese Wirkung mit erfasst werden.
- τr= f(w, Betonfestigkeit)
Schubspannung im Riss
- σr= f(w, Betonfestigkeit)
Normaldruckspannung senkrecht zum
Riss
- ∆ Parallelverschiebung der Rissufer
- w Rissweite
Bild 3.9 Versuchsergebnisse an unbewehrten Rissen nach Walraven, Mehlhorn & Kolleger
1995
Um Steifigkeitsmatrizen für diskrete Risse aufzustellen, wird von folgenden Modellvorstel-
lungen ausgegangen. Das Aufbringen einer äußeren Normalzugspannung senkrecht zum Riss
bewirkt eine Vergrößerung der Rissweite   dwσ . Eine zusätzliche Schubbeanspruchung des
Risses durch eine Spannung bewirkt eine gegenseitige Gleitung d∆ der beiden Rissufer sowie
eine zusätzliche Öffnung der Rissufer   dwτ , Bild 3.10.
Bild 3.10 Mechanisches Ersatzmodell für einen Riss, Mehlhorn & Kolleger 1995
Die resultierenden Kräfte im Riss und die Verschiebungen sind durch die Risssteifigkeitsma-
trix   kr  verbunden nach den Gleichungen (3.12) und (3.13).
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Da eine äußere Normalspannung keine zusätzliche Gleitung d∆ bewirkt, ist ktn=0. Die Matrix
ist daher unsymmetrisch und wird mit
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zu einer symmetrischen Matrix umgewandelt. Das Element 
  
k k k
dw
dtt tn nt
+ −( )
∆
 ist noch von
  dw und   d∆  abhängig und lässt sich daher nur auf iterativen Weg lösen. Die Werkstoffbezie-
hung kann als Werkstoffgesetz für Federelemente eingebaut werden. Die Beschreibung der
Elemente von kr mit Hilfe von Versuchsergebnissen, die in der Literatur zu finden sind, ist
problematisch und die Anwendung auf eine große Anzahl von Elementen nicht praktikabel.
Der Wert knn ist letztlich der aktuelle Steifigkeitswert senkrecht zum Riss nach den vorherge-
henden Ausführungen im Abschnitt 3.3.1. Ein einfacher, ausreichender Ansatz für die Quer-
kraftsteifigkeit ist das Erhalten der vollen Querkraftsteifigkeit ktt trotz Biegerissbildung.
3.4 Verbund zwischen Stahl und Beton
Der Verbund kennzeichnet das Zusammenwirken zwischen beiden Stoffkomponenten. Für
kleine Beanspruchungen wird der Verbund durch Adhäsion und Reibung realisiert. Nach
Überschreiten der Haftfestigkeit zwischen Beton und Stahl tritt eine Relativverschiebung auf.
Dieser Schlupf ergibt sich im Riss als die halbe Rissbreite. Die weitere Kraftübertragung er-
folgt über Scherverbund, dem Zusammenwirken von Bewehrungsstahlrippen und Beton. Im
Riss übernimmt der Stahl die gesamte Zugspannung nach Bild 3.11. Über Verbundspannun-
gen werden wieder Zugspannungen in den Beton eingeleitet, die Stahlspannung sinkt ab. So
wirkt der Beton zwischen den Rissen mit. Dieser Vorgang wird Tension Stiffening genannt.
Ziel einer Modellierung der Verbundwirkung mit Finiten Elementen sollte die Berücksichti-
gung des Schlupfverhaltens und des Tension Stiffening Effekts sein. Da dies große Probleme
bereitet, werden oftmals vereinfachte Modelle verwendet. Für Berechnungen mit verschmier-
ter Rissbildung wird der starre Verbund zwischen Beton und Stahl angenommen. Dadurch
wird kein Schlupf berücksichtigt. Der Tension Stiffening Effekt wird oft durch veränderte
Materialfunktionen für Stahl, seltener auch für Beton einbezogen.
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Bild 3.11 Spannungen in einem Stahlbetonzugstab, Mehlhorn & Kolleger 1995
Weiterhin stehen Federelemente (Bond-Link-Elemente) zur Verfügung. Diese beschreiben die
Steifigkeit zwischen Bewehrungsstahl und Beton durch eine Federkopplung der Knoten zwei-
er Elemente. Die Steifigkeit krr parallel zum Bewehrungsstab kann in Abhängigkeit vom Ver-
bundmodul 
  
Gv r∆( ), von der Verbundfläche A zwischen Beton und Stahlelement pro Län-
geneinheit und von der Entfernung l zwischen den beiden Knoten benachbarter Federelemente
mit
  
k G A
l
rr v r= ( )∆ 2 (3.15)
beschrieben werden. Der Verbundmodul   Gv  in Abhängigkeit von der Relativverschiebung ∆r
muss aus Versuchsergebnissen zum Verbundverhalten und daraus beschriebenen Gesetzen
definiert werden, zum Beispiel nach Bild 3.12.
Bild 3.12 Normalisierte Verbundspannungs- Relativverschiebungs-Beziehung nach Dörr/
Keuser, Mehlhorn 1995
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Isoparametrische Verbundelemente dienen zur Verbindung zweier Elemente entlang einer
Elementkante bzw. zum Anschluss eines Stabelementes an ein mehrdimensionales Element.
In der Kontaktlinie haben die verbundenen Elemente eigene Knotenpunkte mit jeweils identi-
schen Koordinaten. Bei Relativverschiebungen der Elementränder werden Spannungen in der
Kontaktlinie aktiviert. Die auftretenden Schubspannungen ergeben sich aus der Multiplikation
der Materialsteifigkeitsmatrix D mit den Relativverschiebungen ∆. Die Abbildung des
Schlupfverlaufes oder des Tension Stiffening Effektes erfordert an der Kontaktzone eine gro-
ße Anzahl von Elementen für Bewehrungsstahl und Beton. Auch hier müssen für große Mo-
delle einfachere Gesetze angewendet werden. So kann der Verbund in numerischen Modellen
durch Federkontaktelemente abgebildet werden, deren Steifigkeit bei Rissbildung des Betons
an der Bewehrung irreversibel stark herabgesetzt wird.
3.5 Kriechen und Schwinden
Unter dem Begriff Kriechen wird das zeitabhängige Verformungsverhalten unter andauernden
Spannungen bezeichnet. Kriechen findet also statt, wenn ein Stoff dauernder Spannung σ
ausgesetzt wird und dabei die sofort aufgetretene Verformung ε  zunimmt. Überschreitet die
Druckspannung nicht die Dauerstandfestigkeit, klingt der Kriechvorgang mit der Zeit ab. Die
Verformung erreicht einen Grenzwert. Bild 3.13 zeigt diesen Vorgang für einen unbegrenzten
und einen begrenzten Zeitraum.
Bild 3.13 Prinzipieller zeitlicher Verlauf der Längsstauchungen des Betons für einen unbe-
grenzten (links) und begrenzten Belastungszeitraum (rechts), Hampe et al. 1993
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Eine Beschreibungsgröße zur Erfassung von Kriechverformungen ist das Kriechmaß C oder
die Kriechzahl ϕ. Diese Maße hängen vom Alter des Betons, vom Zeitpunkt der Lasteintra-
gung und der Intensität der kriecherzeugenden Spannung ab.
Als Schwinden wird die zeitabhängige Verkürzung des unbelasteten Betons während des
Austrocknens bezeichnet und stellt somit ein umgebungsabhängiges Verformungsverhalten
dar. Der Vorgang ist abhängig vom Wassergehalt des Betons, den Abmessungen des Bautei-
les und der Feuchte der umgebenden Luft. Der Beginn des Schwindens wird mit dem Moment
der Erstarrung festgelegt. Bei üblichen Bauteildicken geht man davon aus, dass der überwie-
gende Teil des Schwindens nach drei Jahren abgeschlossen ist. Zwischen dem zeitlichen
Verlauf der Schwindverformung und dem zeitlichen Verlauf der Kriechverformung unter
konstanter Beanspruchung bestehen Ähnlichkeiten. Den zeitlichen Verlauf von Schwind- und
Kriechverformung zeigt Bild 3.14.
Bild 3.14 Zeitlicher Verlauf der Schwind- und Kriechverformung, Hampe et al. 1993
3.6 Systematisierung der Schädigungsmechanismen von Stahlbeton
In diesem Abschnitt werden wichtige Schädigungsursachen von Stahlbeton nach einer Aus-
wahl des Autors in der Tabelle 3.3 zusammengefasst. Die Wirkungen der Schädigungen,
Möglichkeiten der Messung und der Berechnung werden genannt und der Einfluss auf dyna-
mische Eigenschaften formuliert. Die chemischen Vorgänge wurden auf die Karbonatisierung
beschränkt. Vorgänge infolge Temperatureinwirkung und infolge chemischer Reaktionen
werden im Kapitel 3 nicht näher erläutert. Diese Eigenschaften spielen für die dynamischen
Laborexperimente in Kapitel 5 keine Rolle.
Ursache des Schadens
Mechanismen
Wirkungen Möglichkeiten der Messung oder der Berech-
nung
Einfluss auf dynamische Eigenschaften
Thermische exotherme Reaktionen und
Temperaturgradienten
- freigesetzte Wärme aus der Hydratation
des Zementes
- Sonneneinstrahlung,
- Frosteinwirkung
- Rissbildung, besonders im jungen
Beton aufgrund innerer Spannungen
durch Hydratation
-Rissöffnungen und Aufweitungen
durch Erwärmung
- Temperatursensoren - Einfluss durch Wärme aus Hydratation nicht
in der Literatur dokumentiert
- Frequenzabfall durch Steifigkeitsverlust aus
Rissbildung
-Einfluss der Sonnenstrahlung auf den Jahres-
gang der Frequenz nachgewiesen (Rissöff-
nung und Aufweitung), in Kombination mit
der Reaktion anderer Materialien (z.B. As-
phalt auf einer Brücke, Elastomere)
Feuchte
- Oberfläche des Betons in Kontakt mit
einer trocknen Umgebung
- lang andauernden Trocknungsprozesses
(Schwinden)
- hohe Zugspannungen in den trok-
kenen, äußeren Zonen und Zugriss-
bildung
- Trocknungsprozess führt zu Poren
- Feuchtigkeitssensoren
- Beschreibung mit nichtlinearen Diffusions-
gleichungen zur Bestimmung des Feuchtig-
keitsgradienten
- Frequenzabfall durch Steifigkeitsverlust aus
Rissbildung
- Masseverlust aus Verdunstung mit geringem
Einfluss auf die Eigenfrequenzen
Chemische Reaktionen
- Karbonatisierung (Calziumhydroxid setzt
sich mit Kohlensäure der Luft zu Kalzi-
umkarbonat um
- Beton verliert basischen Charakter
und wird neutral
- erreicht Prozess die Bewehrung,
beginnt Korrosion
- Abplatzungen von Beton durch
Korrosion
- Monitoring der Karbonatisierungstiefe
- Stoffgesetze in Abhängigkeit von der Zeit
und Betonrezepturparametern
- Einfluss der Korrosion auf dynamische Ei-
genschaften bei kleiner Belastung gering
- Steifigkeits- und Masseveränderungen aus
Korrosion unbedeutend, Veränderungen durch
Abplatzungen bedeutsam
Mechanische Lasten
- Rissbildung im Beton
- Verlust des Verbundes zwischen Beweh-
rung und Beton,
- Ermüdung unter statischer und dynami-
scher Last
- Steifigkeitsverlust im Rissquer-
schnitt
- Umlagerung der Kräfte, besonders
auf den Betonstrahl
- Beginn chemischer Prozesse durch
Rissbildung
- visuelle Beobachtung und Rissbreitenmes-
sung
- Dehnmessstreifen in der Druckzone
- Ultraschallmessungen
- Glasfaseroptik
- akustische Überwachung in großen Bauwer-
ken (Reaktoren)
- Materialgesetze zur Beschreibung der Riss-
bildung und Plastifizierung des Stahlbetons
- durch Steifigkeitsverlust, Plastifizierungs-
und Reibungsvorgänge deutliche Verände-
rung aller dynamischen Eigenschaften
Tabelle 3.3 Ausgewählte Schädigungsursachen an Stahlbeton
4 Grundlagen und Anwendung von Stochastischen
Finiten Elementen und Monte Carlo Methoden
4.1 Beschreibung von Zufallsfeldern für Struktureigenschaften
4.1.1 Der Begriff Methode der Stochastischen Finiten Elemente
Die Methode der Stochastischen Finiten Elemente (SFE) stellt eine Weiterentwicklung der
deterministischen Finiten Elemente Methode dar. Es werden streuende, räumlich korrelierte
Struktur- und Geometrieparameter berücksichtigt. Der Begriff im engeren Sinne steht nur für
Unsicherheiten auf der Strukturseite und bedeutet nicht die Berücksichtigung stochastischer
Lasten. Nachfolgend soll der Begriff auch so verwendet werden. Entwicklungen zu SFE gibt
es hauptsächlich in den letzten 20 Jahren. Die Verfahren unterscheiden sich in bezug auf die
Modellierung der zufälligen Strukturparameter, der Darstellung der SFE- Matrizen und der
Lösungsverfahren zur Bestimmung der stochastischen Strukturantwort. Brenner, 1995 gibt
eine Übersicht über die Theorie und Methoden der Stochastischen Finiten Elemente. Der Ab-
schnitt 4.1 beschreibt die Theorie der Zufallsfelder, die im Programmsystem SLang, 2001
implementiert ist. Der Abschnitt stützt sich ebenfalls auf Schuëller, 1997.
4.1.2 Eigenschaften von Zufallsfeldern
Materialeigenschaften, Festigkeitseigenschaften und Geometrien sind räumlich streuende,
zufällige Strukturparameter. Diese Größen weisen räumliche Korrelationen auf und können
auch miteinander korreliert sein. Diese Eigenschaften können in Form von Zufallsfeldern be-
schrieben werden. Ein Zufallsfeld 
  
H x( )
  
H x x D Rn( ) ∈ ⊆,  (4.1)
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ist ein geometrisch mehrdimensionaler, kontinuierlicher stochastischer Prozess, dessen stati-
stische Eigenschaften vom Ortsvektor 
  
x
T
= [ ]x ,x ,..., x1 2 n  abhängen. D bezeichnet das Gebiet,
in dem Werte von x liegen können und n die Dimension des geometrischen Raumes R.
Das Zufallsfeld besitzt als wesentliche Eigenschaften einen Verteilungstyp, die Verteilungs-
parameter, in der Regel die statistischen Momente erster und zweiter Ordnung (Mittelwert
und die Standardabweichung), sowie eine Korrelationsfunktion mit Korrelationslängen bezo-
gen auf den Ortsvektor x. Weitere Annahmen zu Zufallsfeldern sind Homogenität undIsotro-
pie.
Die Mittelwertfunktion lautet
  
µH H x E H x= ( ) = ( )[ ] (4.2)
mit dem Erwartungsoperator E
  
E g X g x x dx( )[ ] = ( ) ( )
−∞
∞∫ fx (4.3)
in der 
  
g x( )  eine Funktion und   f xx ( ) die Dichtefunktion der Zufallsvariablen X ist.
Die Varianz ist definiert mit
  
σ µH HE H x2
2
= −( ) ( ) . (4.4)
Die Kovarianzfunktion   CHH lautet
  
C x x E H x H x H x H xHH 1 2 1 1 2 2, ( ) ( ) ( ) ( )( ) = −{ } −{ }[ ]. (4.5)
Die Funktion stellt die statistische Beziehung zwischen zwei Werten des Zufallsfeldes 
  
H x( )
an den Stellen   x1 und   x2 über die Ortsvektoren her.
Die Korrelationsfunktion lautet
  
R x x E H x H xHH 1 2 1 2, ( ) ( )( ) = [ ] (4.6)
Die Korrelationsfunktion ist symmetrisch,
  
R x x R x xHH HH1 2 2 1, ,( ) = ( ). (4.7)
Das Zufallsfeld 
  
H x( )  ist schwach homogen, das heißt Momente erster und zweiter Ordnung
(Mittelwert, Kovarianzfunktion) sind unabhängig von den betrachteten Punkten des Zufalls-
feldes mit den Ortvektoren x1 und x2, Gleichungen (4.8) und (4.9).
4 Grundlagen und Anwendung von Stochastischen Finiten Elementen und Monte Carlo Methoden   65
  H x H x( ) ( )1 1= + ξ (4.8)
  
R x x R x x RHH HH HH1 2 1 1, ,( ) = +( ) = ( )ξ ξ . (4.9)
Der Abstandsvektor zwischen den Punkten x1 und x2 ist ξ. Ein schwach homogenes Zufalls-
feld H(x) heißt schwach isotrop, wenn gilt
  
R x x RHH HH, +( ) = ( )ξ ξ . (4.10)
Die Korrelationsstruktur hängt allein vom absoluten Abstand ξ  ab. Es gibt keine Richtungs-
abhängigkeit. Besondere Bedeutung für das Zufallsfeld besitzt die Wahl der Autokorrelations-
funktion. Sie ist eine Funktion der Korrelationslänge   LC. Diese bestimmt das Abklingverhal-
ten der Abhängigkeit des Wertes der Zufallsvariablen an der Stelle   x1 in bezug auf den Wert
einer Zufallsvariablen an der Stelle   x2. Geht die Korrelationslänge gegen unendlich, besteht
ein voll korreliertes Feld. Es besteht eine lineare Abhängigkeit zwischen den Variablen des
Zufallsfeldes. Tendiert die Korrelationslänge gegen Null, so liegt ein unkorreliertes Feld vor.
Die einzelnen Zufallsvariablen sind unabhängig voneinander. Die Gleichung für eine expo-
nentiell abfallende Korrelationsfunktion RHH ist
  
R
x x
L
x x y y z z
LHH c C
= ⋅ −
−



 = ⋅ −
−( ) + −( ) + −( )
σ σ2
1 2 2 1 2
2
1 2
2
1 2
2
exp exp . (4.11)
Diese wird nachfolgend verwendet. Bild 4.1 zeigt Korrelationsfunktionen für Korrelations-
längen bis 4m. Die Linie bei dem Korrelationswert von 0.4 schneidet die Funktionen beim
Wert der Korrelationslänge   LC. Die Korrelationslänge kann als Schwerpunkt des Funktions-
verlaufes interpretiert werden. Weiterhin werden dreiecksförmige Funktionen vorgeschlagen.
Untersuchungen haben gezeigt, dass für die Modellierung des Zufallsfeldes die Wahl der Kor-
relationslänge eine größere Bedeutung im Vergleich zur Wahl der Korrelationsfunktion be-
sitzt.
4.1.3 Diskretisierung, Transformation und Simulation
Das kontinuierliche Zufallsfeld wird an endlich vielen diskreten Stützstellen oder Zufallsva-
riablen dargestellt. Dabei werden zwei Diskretisierungsklassen nach Tabelle 4.1 unterschie-
den.
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Bild 4.1 Korrelationsfunktionen mit   LC zwischen 0.4m und 4.0m (von unten nach oben), Ver-
gleich mit Balkenstruktur von 2.1m Länge
Netzdiskretisierung
1. Punktdiskretisierungsverfahren
- Mittelpunktmethode
- Knotenpunktmethode
- Integrationspunktmethode
2. Verschmierte Verfahren
- Methode der örtlichen Durchschnittsbildung (Spatial Averaging Method)
- Interpolationsmethode (Shape Function Method)
Reihenentwicklung mit deterministischen Funktionen mit zufälligen Koeffizienten
Tabelle 4.1 Überblick über Diskretisierungsprozesse
Die erste Klasse enthält Verfahren, bei denen das Zufallsfeld mit Hilfe eines Netzes diskreti-
siert wird. Das kann das Netz eines FE- Modells sein, bei denen die Knoten oder die Flächen
des Netzes (Elemente) als Diskretisierungspunkte benutzt werden. Bei den Finiten Elementen
werden Stützstellen im Mittelpunkt des Elementes oder an Integrationspunkten der Elemente
unterschieden. Innerhalb der Netzdiskretisierungen werden Punktdiskretisierungsverfahren
und verschmierte Verfahren unterschieden. Bei dem Punktdiskretisierungsverfahren wird das
Feld direkt an diskreten Punkten des Zufallsfeldes aufgestellt. Dieses Verfahren sind in dieser
Arbeit angewendet. Bei der Methode der örtlichen Durchschnittsbildung werden die Eigen-
schaften der diskreten Zufallsvariable durch einen Durchschnittswert des Zufallsfeldes inner-
halb des Gebietes repräsentiert. Bei der Interpolationsmethode erfolgt die Diskretisierung an
diskreten Punkten innerhalb des Gebietes. Der Funktionswert selbst wird über Ansatzfunktio-
nen interpoliert. Damit ist die Diskretisierung des Zufallsfeldes unabhängig vom FE- Netz.
In der zweiten Klasse werden Modelle zusammengefasst, bei denen das Zufallsfeld durch
Reihenentwicklung mit deterministischen Funktionen, deren Koeffizienten zufällig sind, dar-
gestellt wird.
4 Grundlagen und Anwendung von Stochastischen Finiten Elementen und Monte Carlo Methoden   67
Die Zufallsvariablen H(xi) des diskretisierten Zufallsfeldes werden in einem Vektor h der
Zufallsvariablen des Zufallsfeldes
  
h H x H x H x i nn
T
= ( ) ( ) ( )[ ] =1 2 1, ,..., , ,..., (4.12)
zusammengefasst. Durch Einsetzen der diskreten Stützstellen 
  
x x xn1 2, ,..,( ) in die beschriebe-
ne Kovarianzfunktion (Gl. (4.5)) wird die Kovarianzmatrix   CHH,
  
C x x E H x H x H x H x i j nHH i j i i j j, ( ) ( ) ( ) ( ) , , ,...,( ) = −{ } −{ }[ ] = 1 (4.13)
aufgebaut.
Die Realisationen eines Zufallsfeldes werden im allgemeinen durch Monte Carlo Verfahren
erzeugt. Für numerische Berechnungen wird es notwendig, die korrelierten Zufallsvariablen
voneinander zu entkoppeln. Diese können normal, aber auch nicht- normalverteilt sein. Ein
nicht- standardnormalverteiltes Zufallsfeld wird zunächst in den korrelierten Normalraum mit
Hilfe der NATAF- Transformation
  
Z N F H xi H x ii= ( )( )( )− ( )1 (4.14)
überführt.   N
−1 beschreibt die Inverse der kumulativen Standardnormalverteilung, 
  
FH x i( )  die
Wahrscheinlichkeitsverteilung für die Größe 
  
H xi( ). Der Vektor
  
h Z Z Z i nn
T* , ,..., , ,...,= [ ] =1 2 1 (4.15)
ist der Vektor der standardnormalverteilten Zufallsvariablen   Zi . Durch diese Abbildung än-
dert sich die Korrelationsstruktur der Zufallsvariablen. Die Transformation vom korrelierten
Gaussraum der Zufallsvariablen zum korrelierten Gaussraum lautet
  h c
*
= Φ (4.16)
Φ ist die Transformationsmatrix oder Matrix der Eigenvektoren, c der Vektor mit unkorre-
lierten Zufallsvariablen   u i . Die Transformationsmatrix besitzt folgende Eigenschaft
  
Φ ΦT HH i ZZC diag C= ( ) =σ2 . (4.17)
Die Transformationsmatrix Φ  und die Diagonalmatrix   CZZ  mit den Varianzen   σ i
2  der unkor-
relierten Gausschen Zufallsvariablen 
  
H xi( ) stellen somit die Lösung des Standardeigenwert-
problems der Kovarianzmatrix dar. Die Eigenwerte   σ i
2  sind positiv. Die Eigenvektoren Φi
sind deterministisch. Der Vektor der Zufallsvariablen des Zufallsfeldes h entsteht durch Line-
arkombination dieser deterministischen Eigenformen Φi mit zufälligen Amplituden. Diese
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Amplituden werden mit einem Zufallszahlengenerator unter Verwendung der Varianzen er-
zeugt und sind letztlich eine Realisation oder ein Stichprobenvektor cs des Vektors der unkor-
relierten Zufallsvariablen c. Die ersten 20 Eigenformen des Zufallsfeldes sowie einige Reali-
sationen dieses Feldes für den Balken nach Abschnitt 5.3 sind im Anhang C vorhanden.
Häufig kann die Anzahl der Zufallsvariablen auf n*«n reduziert werden. Speziell für stocha-
stische Verfahren, z.B. Antwortflächenverfahren oder Adaptive Sampling, muss die Anzahl
n* kleingehalten werden. Um die Qualität des Zufallsfeldes Q infolge Reduzierung der unkor-
relierten Variablen abzuschätzen, kann die erste Invarianzeigenschaft einer Matrix in bezug
auf die Koordinatentransformation genutzt werden, da nur die gewählten höchsten Eigenwerte
vorliegen. Q ist definiert mit
  
Q
tr C
k
k
n
k
k
n
k
k
n
HH
= = ( )=
=
=
∑
∑
∑λ
λ
λ
1
1
1
* *
. (4.18)
Es stellt das Verhältnis der Summe der berücksichtigten n*- Varianzen λ zur Summe aller n-
Varianzen λ der unkorrelierten Zufallsvariablen dar. Diese Qualität Q sollte nahe bei 1 liegen.
Oft erfüllen schon wenige Eigenwerte diese Forderung. Für große Korrelationslängen bezo-
gen auf eine Strukturausdehnung werden weniger Zufallsvariablen als bei kurzen Korrelati-
onslängen benötigt, um eine vorgegebene Qualität zu erreichen. Dies ergibt sich aus dem gro-
ßen Einfluss langwelliger Eigenformen des Zufallsfeldes bei hohen Korrelationen benach-
barter Punkte. Bild 4.2 zeigt zusammenfassend den Ablauf des Aufbaues eines Zufallsfeldes.
4.1.4 Beispiele für die Anwendung
Im folgenden werden beispielhaft drei Anwendungen für Zufallsfelder aus der Literatur vor-
gestellt. Es wurden zwei Beispiele gewählt, bei denen für mechanische Parameter Zufallsfel-
der angewendet werden, aber die dadurch beeinflussten Vorgänge mechanisch (Rissbildung)
bzw. chemisch (Karbonatisierung und Korossion) sind. Ein drittes Beispiel verwendet für
geometrische Imperfektionen ein Zufallsfeld. Bei den Beispielen spielen Zuverlässigkeitsun-
tersuchungen keine Rolle.
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FE-Modell
Deterministische Parameter
Zufallsfelder für
Struktur- und Geomtrieparameter
Verteilungstyp, statistische Momente,
Korrelationsfunktion
Wahl der Punktdiskretisierungsmethode
der Zufallsfelder
(Integrationspunkte, Elemente, Knoten)
Originalraum 
Zufallsvektor h (korreliert)
Kovarianzmatrix C HH
Transformation nach NATAF
Korrelierter Gaußraum
Zufallsvariablenvektor h *
Kovarianzmatrix C HH *
Reduktion der Anzahl der Zufallvariablen auf n*
Lösung des Standardeigenwertproblems für C HH
Erzeugen einer Stichprobe
Unkorrelierter Gaußraum
Eigenwerte λk
Eigenvektormatrix Φ
Zufallsvariablen c (unkorreliert)
Stichprobenvektor c s
Rücktransformation
Korrelierter Gaußraum
Stichprobenvektor h S *
Rücktransformation in den Originalraum
Originalraum 
Stichprobenvector h S
Aufbau SFE-Matrizen
Bild 4.2 Aufbau des Zufallsfeldes
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In Ebert, 1997 werden Untersuchungen zu zufälligen Rissentwicklungen an einem FE- Mo-
dell mit diskreten Risszonen durchgeführt. Für den Elastizitätsmodul wird ein anisotropes
Zufallsfeld angenommen und die Mittelpunktmethode verwendet. Dann werden von 200
Stichproben die Eigenwerte untersucht. Dies geschieht mit der ungeschädigten und der unter
zwei Einzellasten geschädigten Struktur. Besonderes Interesse gilt den entstehenden Rissbil-
dern nach Bild 4.3. Diese variieren bei Anwendung der Zufallsfelder stark. Die Struktur mit
deterministischen Materialkenngrößen besitzt Risse in allen Zonen im konstant belasteten
Bereich zwischen den beiden Einzellasten. Diese Resultate deuten auf die realistischere Mo-
dellierung bei Anwendung von Zufallsfedern gegenüber deterministischen Formulierungen
hin. Im Bild 4.4 sind die Histogramme und die Werte für die 1. und 3. Eigenfrequenz der ge-
schädigten und ungeschädigten Struktur abgebildet. Die Variationskoeffizienten der beiden
Frequenzen sind für die ungeschädigte Struktur annähernd gleich. Für die geschädigte Struk-
tur steigt der Variationskoeffizient auf ca. 20% an. Die Streubreite der Strukturzustände wird
also erheblich größer. In das Bild sind zum Vergleich Normalverteilungen mit den statisti-
schen Momenten der Resultate eingetragen.
Ein sehr interessantes Beispiel für die Modellierung von Deteriorationen von Betonstrukturen
mit der SFE- Methode liefert Kersner et al., 1998. Die Karbonatisierung und die damit ver-
bundene Korrosion stellt einen wichtigen Schädigungprozess dar. Dafür wird ein determini-
stisches Modell für die Karbonatisierungstiefe in Abhängigkeit von der Zeit nach Papadakis
mit Zufallsvariablen für den Wasser- Zement Wert, den Zuschlagstoff- Zement Wert, den
CO2-Gehalt und die relative Luftfeuchte belegt. Die FE- Struktur einer Brücke besitzt Zufalls-
felder für den Elastizitätsmodul, die Querdehnzahl sowie für die Breite. In Abhängigkeit von
der Karbonatisierungstiefe wird dann ein Korrosionsgrad der Bewehrung ermittelt und die
Steifigkeit der Elemente gemindert. Dieser Prozess wird bis zu 100 Jahre beobachtet. Die
Zunahme der Verschiebung im Mittelpunkt über die Zeit und die Statistik der Monte Carlo
Simulation zu einem bestimmten Zeitpunkt für eine deterministische Last werden vorgestellt.
Das Histogramm in Bild 4.5 verdeutlicht die Varianz der Mittendurchbiegung, die als in-
tegrale Größe die unterschiedlichen Strukturzustände infolge Korrosion nach 80 Jahren dar-
stellt. Der Variationskoeffizient beträgt ca. 10%. Die Durchbiegung und der Variationskoeffi-
zient nehmen im Verlauf der Jahre kaum zu, obwohl die Tragfähigkeit der Struktur beachtlich
sinkt. Interessant wäre, diese Berechnung mit einer Eigenwertanalyse für die Struktur zu ver-
binden. Da der Korrosionsprozess nur einen geringen Einfluss auf die Steifigkeit hat, sind bei
linearen dynamischen Messungen kaum Veränderungen zu erwarten.
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Bild 4.3 Rissbilder des geschädigten Balkens nach Einwirkung einer statischen Last (200fach
überhöht), Ebert 1997
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Bild 4.4 Histogramm und statistische Momente der ungeschädigten und der geschädigten
Struktur (1. und 2. Biegeeigenform), Ebert 1997
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Bild 4.5 Histogramm der Verschiebung in der Mitte (Zeitpunkt nach 80 Jahren, 2750 Simula-
tionen), Kersner 1998
In Bucher & Ebert, 2000 wird ein vollständiges FE- Modell eines vorgespannten Kreisring-
flansches berechnet. Klaffungen in den Kontaktflächen der Flansche werden als Imperfektio-
nen in Form von Zufallsfeldern mit der Knotenpunktmethode berücksichtigt. Solche Imper-
fektionen treten durch fertigungsbedingte Abweichungen auf und es kommt zu einer Erhö-
hung der versagensrelevanten Spannungsschwankungen in den Schrauben. Für die Verwen-
dung und Handhabbarkeit von Zufallsfeldern, für die Entwicklung von Stoffgesetzen für
Kontaktelemente und für die Verknüpfung von Zufallsfeldern mit fortgeschrittenen Monte
Carlo Methoden wurden in dieser Arbeit Grundlagen für die Untersuchungen an Stahlbeton-
strukturen nach Kapitel 6 gelegt (siehe auch 4.3.3.4).
4.2 Stochastische Simulation
4.2.1 Monte Carlo Methoden
Als Simulationsverfahren werden Verfahren bezeichnet, die über wiederholte deterministi-
sche Einzelberechnungen die Bestimmung von Wahrscheinlichkeitsverteilungen ermöglichen.
Dies können Versagenswahrscheinlichkeiten, aber auch Wahrscheinlichkeiten für Struktu-
rantworten zu einem bestimmten Systemzustand sein. Eine Simulationsmethode ist die Monte
Carlo Simulation (MCS). Klassisch definiert ist die Monte Carlo Methode ein Verfahren, das
unter Verwendung von zufälligen oder pseudo- zufälligen Zahlen die Lösung eines durch ein
Modell beschriebenen Systems erlaubt. Die Monte Carlo Simulation ist daher ein statistisches
Experiment mit dem Systemmodell unter Verwendung von Stichproben. Ein Zufallsgenerator
erzeugt im statistischen Sinne eine Folge von unabhängigen, im Intervall [0,1] gleichverteil-
ten Zufallszahlen X, die über die Inverse der Summenverteilung eindeutig in jegliche andere
Verteilung überführt werden können.
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Die direkte Monte Carlo Simulation (auch Plain Monte Carlo Simulation (PMC)) kann für das
Ziel dieser Arbeit angewendet werden. Dies ist die Ermittlung der statistischen Momente der
Strukturantworten mit einem stochastischen, Finiten Elemente Modell zu einer bestimmten
Laststufe. Da es nicht um die Ermittlung von Versagenswahrscheinlichkeiten geht, reichen
bereits 500 bis 1000 Stichproben aus. Andererseits handelt es sich um eine stark nichtlineare
Berechnung mit vielen Belastungs- und Entlastungsvorgängen, für die ebenfalls eine Reduzie-
rung der Anzahl der Realisationen anzustreben ist.
4.2.2 Latin Hypercube Sampling
Bei den Berechnungen geht es wie erwähnt um die Ermittlung der statistischen Charakteristik
von Strukturantworten zu bestimmten Laststufen. Für solche Probleme kann eine ausreichen-
de Genauigkeit mit wenigen Simulationen bei Vorliegen von wenigen Zufallsvariablen erzielt
werden, in dem man Monte Carlo Simulationen mit Klassenunterteilung (Stratified Sampling)
nutzt. Eine Methode ist das sogenannte Latin Hypercube Sampling, nachfolgend LHS abge-
kürzt.
Die einfache Idee von Latin Hypercube Sampling soll erläutert werden. Gegeben ist ein Zu-
fallsvektor   X mit   i n= 1,...,  unabhängigen Zufallsvariablen xi. Die Randverteilung der Basis-
variablen xi wird in N- Klassen   Dj gleichen Wahrscheinlichkeitsgehaltes P
  
P x D
Ni j
∈[ ] = 1 ,  j = 1,...,N (4.19)
unterteilt, Bild 4.6. Die Klassen überlappen sich nicht. Es entstehen   Nn  kombinierbare Zellen.
Für jede Klasse jeder Zufallsvariablen wird ein repräsentativer Wert xij gewählt. Dies kann
der Mittelwert sein, aber auch ein zufälliger Wert, der in der Klasse j liegt. Die Zufallszahlen
werden selbst nicht simuliert und sind daher pseudo- zufällig. Die Mittelwerte der Klassen
werden zufällig, basierend auf Zufallspermutationen von natürlichen Zahlen   j N= 1,...,  aus-
gewählt. Jede Klasse jeder Randverteilung wird genau einmal verwendet. Dadurch erhält man
eine Stichprobe vom Umfang N. Latin Hypercube Sampling deckt somit den Wertebereich
der Variablen mit wenigen Stichproben ab. Die Mittelwerte und Kovarianzen der Variablen
selbst werden gut erfasst.
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Bild 4.6 Kumulative Verteilungsfunktion F(x) mit Klasseneinteilung
Die entstehende Permutationsmatrix P ist von der Größe (N×n). In der Permutationsmatrix P
entstehen zufällige, ungewünschte Korrelationen zwischen den n- Spalten und somit auch
zwischen den Basisvariablen. Im folgenden wird eine Methode vorgestellt, mit der die Kor-
relation durch Neuanordnung der Permutationsmatrix verringert wird, Novák & Shiraishi,
1993.
Die statistische Korrelation wird charakterisiert durch den "Spearman rank-order" Korrelati-
onskoeffizient rs ,
r
q p
N Ns ki
j j
j
N
, = −
−( )
−
=
∑
1
6
2
1
3
,  (4.20)
der einen Spezialfall für die Korrelation zwischen zwei Datenreihen mit Ordnungszahlen dar-
stellt. qj und pj sind die Werte der j-ten Simulation der Zufallsvariablen Xi bzw. Xk in einem
Sample von N simulierten Werten. Der Wert rs liegt zwischen –1 und 1.
Im ersten Schritt wird die Permutationsmatrix in den Gausschen Normalraum in eine Matrix
R mit den Zellen rji
  
r G
q
Nji
ji
=
+




−1
1
(4.21)
transformiert. G−1 ist die inverse Verteilungsfunktion der Standardnormalvariablen.  q ji  ist die
Zahl in der Permutationsmatrix P für die j-te Simulation und für die i-te Variable. Die Matrix
R und die Permutationsmatrix P haben die gleiche Korrelationsmatrix T. Im Falle des Nicht-
vorhandenseins einer Korrelation ist die Matrix T die Einheitsmatrix.
Die Korrektur der Matrix T wird durchgeführt mit der Formel
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S T S ET[ ][ ][ ] = [ ], (4.22)
in der S die untere Dreiecksmatrix
  
S Q[ ] = [ ]−1 , (4.23)
ist und aus der Cholesky Zerlegung von T
  
T Q QT[ ] = [ ] [ ] , (4.24)
stammt. Q ist die untere Dreiecksmatrix der Cholesky Zerlegung. Danach wird die Transfor-
mation
  
R R Snew
T[ ] = [ ][ ] (4.25)
durchgeführt. Diese hat die Korrelationsmatrix   Tneu , die nahe der Einheitsmatrix E liegt. Im
letzten Schritt wird die Rücktransformation mit der inversen Formel nach Gleichung 4.21
vorgenommen. Das Ergebnis ist eine Permutationsmatrix, in der sich die zufälligen, statisti-
schen Korrelationen signifikant verringert haben. Diese iterative Prozedur kann drei bis fünf-
mal wiederholt werden, bis die Korrelationsmatrix nahe der Einheitsmatrix ist.
Vorschläge, wie mit LHS auch korrelierte Variablen berücksichtigt werden, sind hier nicht
weiter ausgeführt. Die vorliegenden Anwendungen gehen von unkorrelierten Variablen aus.
4.2.3 Verknüpfung von Zufallsfeldern und Latin Hypercube Sampling
Für Untersuchungen mit Monte Carlo Verfahren in Verbindung mit Zufallsfeldern muss si-
chergestellt sein, dass die statistische Charakteristik der einzelnen Zufallsvariablen des Zu-
fallsfeldes sehr nahe an den statistischen Momenten des Zufallsfeldes liegt. Die Genauigkeit
bei der Verknüpfung von stochastischen Simulationen und Zufallsfeldern wird dabei von ver-
schiedenen Parametern beeinflusst. Dies sind die Anzahl der zum Feld gehörenden korrelier-
ten Zufallsvariablen, die reduzierte Anzahl der "bedeutenden" Zufallsvariablen für den Auf-
bau des Zufallsfeldes und deren Korrelationslänge sowie die Methode der Simulation und die
Anzahl der Simulationen. Einflüsse ausgewählter Parameter wurden im Rahmen dieser Arbeit
und in Novák et al., 2000 mit LHS untersucht und mit den Ergebnissen von PMC verglichen.
4.2.3.1 Einfluss der Korrelationslänge
Die Untersuchungen an dem SFE- Model für die Balken nach Kapitel 6 dienen der Bestim-
mung des Einflusses der Korrelationslänge auf die statistischen Momente der Struktureigen-
schaften und Strukturantworten der ungeschädigten Struktur. Die Ergebnisse sollen die Wahl
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der Korrelationslänge unterstützen, für die aus Experimenten keine Werte zur Verfügung ste-
hen. Es werden 1000 Realisationen mit PMC berechnet. Die Korrelationslänge schwankt zwi-
schen ca. einem Viertel der Strukturlänge und dem ca. Achtfachen der Strukturlänge. Für den
Elastizitätsmodul und die Federsteifigkeit der Kontaktelemente wird ein Zufallsfeld nach Ta-
belle 4.2 verwendet.
Zufallsfeld
für
Typ/
Mittelwert/
Variationskoeffi-
zient
Korrelationslänge Verwendete
Elemente
Anzahl
der Elemente =
Anzahl der Zu-
fallsvariablen n
Anzahl der
verwendeten
Zufallsvariablen
n*
Elastizi-
tätsmodul /
Steifigkeit
lognormal /
3.0e10 N/m2 /
0.2
variabel
zwischen 0.5 m
und 16 m
Volumenele-
mente,
Federkontakt-
elemente
840
940
1000
Tabelle 4.2 Parameter des Zufallsfeldes und Anzahl der Zufallsvariablen
Bild 4.7 zeigt die statistischen Momente für die Strukturantworten für die ersten drei vertika-
len Biegeigenformen nach Bild 6.10 und für die Mittendurchbiegung. Der Mittelwert bleibt ab
einer Korrelationslänge gleich, die identisch der halben Strukturlänge ist (Fall 2). Die Stan-
dardabweichungen nehmen leicht zu. Die Mittelwerte der Frequenzen fallen mit der Korrela-
tionslänge leicht ab. Die Mittelwerte der Durchbiegung erhöhen sich leicht. Die Ursache liegt
bei kurzen Korrelationslängen in den möglichen kurzwelligen Schwankungen des Zufallsfel-
des und dem Einfluss dieser Bereiche höherer Steifigkeit auf die Strukturantworten. Die Va-
riationskoeffizienten V nach Bild 4.8 zeigen, dass die Frequenzen einen kleineren Variations-
koeffizienten als die Durchbiegungen besitzen. Die Variationskoeffizient für die Frequenzen
ist nahezu gleich und liegt ziemlich genau bei der Hälfte für alle Fälle. Das ist mit den Ab-
hängigkeiten der Werte von Steifigkeiten zu erklären. Analytisch kann für einen Einmassen-
schwinger gezeigt werden, dass der Variationskoeffizient für die Frequenz einhalb mal kleiner
ist als der Variationskoeffizient für die Durchbiegung für einen beliebigen Mittelwert und
eine beliebige Standardabweichung.
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Bild 4.7 Mittelwert µ und Standardabweichung σ (Rhombus) für a) die Durchbiegung in der
Mitte, b) die 1., c) die 2. und d) die 3. Eigenfrequenz in Abhängigkeit von Lc
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4.2.3.2 Einfluss der Anzahl der Simulationen
In zwei Untersuchungen werden die Qualität der Ergebnisse bei einer unterschiedlichen An-
zahl von Simulationen mit LHS und PMC gegenübergestellt. In Novák et al., 2000 werden an
einem SFE- Modell mit 128 Diskretisierungspunkten 20 Läufe mit unterschiedlichen Korre-
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lationslängen (0.1 m und 1.0 m) und mit unterschiedlicher Klassenanzahl   Nsim  (16 bis 512)
durchgeführt, die gleichzeitig die Anzahl der Simulationen für LHS und PMC darstellen. An
einem ausgewählten Diskretisierungspunkt wird der Mittelwert der Mittelwerte µµ  und der
Mittelwert der Standardabweichungen σµ  aus den Mittelwerten   µµk  bzw. den Standardabwei-
chungen   σµk  der einzelnen Läufe   k = 1 20,...,  bestimmt. Analog geschieht dies mit Mittelwert
der Standardabweichungen µσ  und der Standardabweichung der Standardabweichungen σσ
aus den Mittelwerten   µσk  bzw. den Standardabweichungen   σσk . Die Funktionen sind in Bild
4.9 zu sehen. Für beide Verfahren zeigt sich, dass die beiden Zielparameter der Gaussvertei-
lung im Mittelwert µµ  bereits bei 32 Simulationen erreicht werden. Größere Korrelationslän-
gen unterschätzen den Zielwert der Standardabweichung etwas. Die Varianzen der Mittel-
werte σµ  sind bei LHS sehr klein und bei PMC erwartungsgemäß sehr groß. Die Varianzen
σσ  für die beiden Verfahren und Korrelationslängen sind annähernd gleich und sinken mit
zunehmender Anzahl von Simulationen. Eine Überlegenheit von LHS lässt sich für σσ  nicht
erkennen.
Eine weitere Untersuchung wird vom Verfasser aufbauend auf die Ergebnisse des Abschnittes
4.3.3.1 ebenfalls mit dem SFE- Modell nach Kapitel 6 durchgeführt. Es werden 32, 64 und
128 Realisationen mit LHS in jeweils 20 Läufen untersucht. Zum Vergleich werden 1000
Simulationen mit PMC durchgeführt. Die Korrelationslänge wird mit 2.1m konstant gehalten.
Die Ergebnisse für die ersten drei Eigenfrequenzen und die Durchbiegung unter einer Einzel-
last zeigen die Bilder 4.10 und 4.11. Die Mittelwerte µµ in Bild 4.10 sind für alle ausgewerte-
ten Größen sehr stabil und erreichen bereits mit wenigen Samples den richtigen Wert. Die
Standardabweichungen σµ sind sehr klein. Die Mittelwerte der Standardabweichungen sind
für die Durchbiegung nahezu konstant und die Standardabweichung tendiert mit zunehmender
Anzahl der Realisationen gegen Null. Die Mittelwerte der Standardabweichungen der Fre-
quenzen verändern sich bei abnehmender Standardabweichung.
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Bild 4.9 Statistik der Mittelwerte (µµ  und σµ ) (links) und der Varianzen (µσ  und σσ ) (rechts)
der a) Mittelwerte   µk  und b) der Varianzen   σk , Novák 2000
a)
6,09
6,095
6,1
6,105
6,11
32 64 96 128
Anzahl der Samples 
Durchbiegung 
(10e-2mm)
Mittelwert Standardabw.
b)
50,5
50,52
50,54
50,56
50,58
50,6
32 64 96 128
Anzahl der Samples 
Frequenz (Hz)
Mittelwert Standardabw.
c)
189,2
189,25
189,3
189,35
189,4
32 64 96 128
Anzahl der Samples
Frequenz (Hz)
Mittelwert Standardabw.
d)
326,9
327
327,1
327,2
32 64 96 128
Anzahl der Samples 
Frequenz (Hz)
Mittelwert Standardabw.
Werte von 1000 Simulationen mit PMC: 6.17×10-2mm; 50.04 Hz; 188.0 Hz, 325.3 Hz
Bild 4.10 Mittelwert µµ  und Standardabweichung σµ  des Mittelwertes aus 20 Läufen: Ver-
schiebung in der Mitte a) und erste bis dritte Eigenfrequenz b) bis d)
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a)
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1,05
1,07
32 64 96 128
Anzahl der Samples 
Durchbiegung 
(10e-2mm)
Mittelwert Standardabw.
b)
4,1
4,2
4,3
4,4
4,5
32 64 96 128
Anzahl der Samples 
Frequenz (Hz)
Mittelwert Standardabw.
c)
15,4
15,6
15,8
16
32 64 96 128
Anzahl der Samples
Frequenz (Hz)
Mittelwert Standardabw.
 
d)
26,4
26,8
27,2
27,6
28
28,4
32 64 96 128
Anzahl der Samples 
Frequenz (Hz)
Mittelwert Standardabw.
Werte von 1000 Simulationen mit PMC: 0.85×10-2mm; 3.46 Hz; 12.0 Hz, 21.4 Hz
Bild 4.11 Mittelwert µσ  und Standardabweichung σσ  der Standardabweichung aus 20 Läu-
fen: Verschiebung in der Mitte a) und erste bis dritte Eigenfrequenz b) bis d)
4.2.3.3 Einfluss der Variabilität Q des Zufallsfeldes
Eine weitere Studie in Novák, 2000 befasst sich mit dem Beschneiden der Variabilität Q des
Zufallsfeldes nach Gleichung 4.18 für beide Simulationsarten und variierende Korrelations-
längen. Q schwankt im Bereich von 0.8 bis 0.9999. Bild 4.12 zeigt die Ergebnisse. Der Mit-
telwert µµ  bleibt im betrachteten Bereich mit LHS stabil. Dies drückt sich in sehr kleinen
Varianzen σµ  aus. Der Mittelwert µσ  der Varianzen wird signifikant beeinflusst. Erst bei
einem Wert Q nahe 1 wird der Zielwert für die Standardabweichung erreicht. Bei größeren
Korrelationslängen müssen höhere Q- Werte nahe 1 sichergestellt werden. Die Varianz σσ
der Varianz erhöht sich mit zunehmendem Q, da mehr Zufallsvariablen berücksichtigt wer-
den.
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Bild 4.12 Mittelwert µσ  der Varianz a) und Standardabweichung σσ  der Varianz b) in Ab-
hängigkeit von Q (512 Simulationen, 20 Läufe), Novák 2000
4.2.3.4 Simulationen bei Berücksichtigung von Nichtlinearitäten
Im folgenden werden zwei Beispiele für die Auswertung der Strukturantworten bei Simulati-
on mit LHS und PMC für nichtlineare Berechnungen gezeigt. In Novák, 2000 wird ein Zwei-
feldträger mit physikalisch nichtlinearem, elasto- plastischem Verhalten beschrieben. Als Zu-
fallsfeld wird eine Lognormalverteilung für die Mises- Fliessspannung mit einem Variations-
koeffizienten von 20% angenommen. Das Feld besteht aus 64 Zufallsvariablen, die alle be-
rücksichtigt werden. Als Strukturantwort wurde die Durchbiegung in der Mitte eines Feldes
bei Plastifizierung des Balkens untersucht. Das Beispiel ist so eingestellt, dass eine Plastifizie-
rung im Balken gerade beginnt.
Für beide Simulationsverfahren zeigt sich, dass der Mittelwert µµ  bereits bei wenigen Simu-
lationen den richtigen Wert annimmt, Bild 4.13. Die Standardabweichungen σµ  vom Mittel-
wert µµ  sind bei LHS kleiner. Der Schätzer für die Standardabweichung σσ  konvergiert für
beide Verfahren bedeutend langsamer. Für PMC wird die Standardabweichung deutlich un-
terschätzt, für LHS liegt diese nah an dem Wert für PMC mit 200000 Simulationen.
Ein SFE- Modell eines vorgespannten Kreisringflansches wird in Bucher & Ebert, 2000 (sie-
he auch Abschnitt 4.3) mit LHS berechnet. Imperfektionen zwischen den Flanschen infolge
von Ungenauigkeiten bei der Fertigung werden als Zufallsfeld berücksichtigt. Der Materialpa-
rameter für das Kontaktproblem von Federelementen ist dabei stochastisch. Die Berechnung
wird mit 128 Zufallsvariablen von 1520 nichtlinearen Kontaktfederelementen in der Symme-
trieebene des Zufallsfeldes durchgeführt. Diese Anzahl garantiert die Qualität Q des Feldes.
Die Ergebnisse der Kräfte der deterministisch am stärksten belasteten Schraube von 200 Rea-
lisationen mit PMC und 32 Realisationen mit LHS zeigt Bild 4.14. Die Ergebnisse zeigen,
4 Grundlagen und Anwendung von Stochastischen Finiten Elementen und Monte Carlo Methoden 82
dass Mittelwerte und Standardabweichungen für beide Verfahren nahezu identisch sind und
LHS für die Schätzung der Variabilität von Strukturantworten für stark nichtlineare Probleme
eingesetzt werden kann. Anzumerken ist, dass bei dem vorliegenden Problem je nach Stufe
der Berücksichtigung der Nichtlinearität das System versagt.
Beide Beispiele zeigen die Anwendbarkeit von LHS für die Schätzung von Strukturantworten
bei nichtlinearen Vorgängen.
Vergleich mit 200000 Samples PMC Mittelwert der Durchbiegung 6.47 mm
Mittelwert der Standardabweichung 0.0096 mm
Bild 4.13 Statistik der Mittelwerte und der Varianzen für die Mittelwerte   µk  und für die Vari-
anzen   σk  der Durchbiegung für LHS (links) und PMC (rechts); 20 Läufe, Novák 2000
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Bild 4.14 Vergleich des Mittelwertes (links) und des Variationskoeffizienten (rechts) der
Schraubenkräfte für Monte Carlo Simulation (PMC) und LHS, Bucher & Ebert, 2000
5 Experimente zur Bestimmung dynamischer und
statischer Eigenschaften bei Schädigung
5.1 Messkonzept und Methodik
5.1.1 Messkonzept
In diesem Kapitel werden die Untersuchungen zu den dynamischen und statischen Versuchen
an Platten und Balken vorgestellt, die durch das Institut für Strukturmechanik an der Bauhaus-
Universität Weimar durchgeführt wurden. Die Leitung der statischen Plattenuntersuchungen
lag beim Institut für Konstruktiven Ingenierbau der Bauhaus- Universität Weimar. Im ersten
Abschnitt sollen Ausführungen zum angewandten Messkonzept und zur Methodik gemacht
werden. Tabelle 5.1 stellt wichtige Grundlagen des Messkonzeptes für die Versuche der Ab-
schnitte 5.2 und 5.3 vor.
5.1.2 Zeitbereichsmethoden
Bei einer dynamischen Messung werden Zeitreihen von Verschiebungen, Geschwindigkeiten
oder Beschleunigungen aufgezeichnet. Auch andere Messgrössen wie zum Beispiel Dehnun
gen können dynamisch gemessen werden. Bereits aus den unbearbeiteten Zeitreihen von frei-
en Schwingungen lassen sich unter bestimmten Bedingungen Werte für Eigenfrequenzen und
Dämpfungen ermitteln und Schlüsse auf die Eigenformen ziehen. Dies ist vor allem für die
erste Eigenfrequenz möglich. Es kann die Ermittlung der Periodenlängen und die Bestim-
mung der Änderung der Ordinatengrößen der Zeitreihen für das logarithmische Dekrement
erfolgen. Bei harmonischen Vorgängen kommt es zu Resonanzen, wenn die Anregung in den
Eigenfrequenzen des Systems erfolgt. Durch die Vergrößerung der Ordinaten der Zeitfunktion
kann auf die Dämpfung geschlossen werden. Mit Zeitreihen lassen sich ebenfalls die Phasen-
5 Experimente zur Bestimmung dynamischer und statischer Eigenschaften bei Schädigung 84
lagen der Schwingung des Systems bestimmen und damit grundlegende Eigenschaften der
Eigenform ableiten.
Merkmale Kurze Erläuterung
unveränderte Lagerung der
Tragwerke während des Ver-
suchsverlaufes
Die Lagerung der Struktur bleibt für den statischen
und dynamischen Versuch unverändert.
Der Versuchskörper wird für die dynamische Messung
nicht frei gelagert untersucht (z.B. keine Aufhängung
an einer weichen Feder).
dynamische Messungen an der
vollständig entlasteten Struktur
Die Struktur wird vollständig entlastet und vom Last-
zylinder getrennt. Wenn möglich wird das Lastgeschirr
entfernt. Es erfolgen keine Messungen mit Ausklink-
vorrichtungen.
wiederholte Anregung mit Im-
pulsschlag zu linearen Schwin-
gungen
Die Anregung erfolgt mit einem Impulshammerschlag
von Menschenhand. Dieser variiert in Amplitude und
Verlauf um einen Mittelwert. Der Schlag wird mit ei-
ner bestimmten Anzahl zur Mittelung der Antworten
durchgeführt. Die Impulse führen zu kleinen Defor-
mationen und linearen Schwingungen. Es kommt zu
keinen neuen Schädigungen bzw. nichtlineare Effekte
werden nicht aktiviert
Messungen von Beschleuni-
gungen und Dehnungen
Es werden piezoelektrische Beschleunigungsaufneh-
mer angewendet. Weiterhin werden an den Balken die
Dehnungen an DMS in der Betondruckzone dyna-
misch gemessen.
Aufnahme der Kraft- Zeit Ver-
laufes des Impulses zum Bilden
der Übertragungsfunktion
Mit Hilfe externer Kraftaufnehmer wird der Kraft- Zeit
Verlauf aufgenommen. Der Schlag erfolgt auf den
Kraftaufnehmer.
Bildung der Übertragungsfunk-
tion aus der Fouriertransfor-
mierten der Belastung und der
Aufnehmer
siehe Abschnitt 5.1.3
Tabelle 5.1 Merkmale des dynamischen Messkonzeptes
In den Zeitreihen freier Schwingungen lässt sich Schwebung feststellen. Schwebung ist das
An- und Abschwellen der Amplitude einer Schwingung. Dies entsteht durch die Überlagerung
zweier periodischer Schwingungen mit wenig verschiedenen Frequenzen und gleichen Am-
plituden. Dieser Effekt erschwert die eben beschriebenen Verfahren, gibt aber die Information
über die eng benachbarten Frequenzen.
Eine Methode zur numerischen Modellierung von dynamischen Systemen ist die Untersu-
chung mit der verallgemeinerten Singulärwertzerlegung. Dieser numerische, mathematische
Algorithmus bestimmt direkt auf der Grundlage verrauschter Messgrößen eine geeignete al-
gebraische Struktur, aus der die Modellparameter ermittelt werden können. Es ist keine phy-
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sikalische Vorformulierung notwendig. Dynamischen Eigenschaften können ermittelt werden
und verbesserte Schadenserkennung und –lokalisierung ist möglich. Ausführliche Erläuterun-
gen sind in Lenzen, 1994 zu finden.
Die Mittelung von Funktionen wie zum Beispiel Zeitreihen wird als Averaging bezeichnet.
Zeitreihen können gemittelt werden. Dieser Vorgang wird Time Enhancement genannt. Bei
der Mittelung von Zeitreihen muss eine Phasengleichheit des Zeitsignals gewährleistet sein.
Messungen können durch Triggern ausgelöst werden. Unter dem Triggern eines Signal,s ver-
steht man den Beginn der Messung in Abhängigkeit von einem überschrittenen Schwellwert
an einem Aufnehmer. Die Phasengleichheit beim Triggern kann bei eingeschwungenen Zu-
ständen für harmonische Erregung erreicht werden. Bei Impulsschlägen ist das Verfahren bei
gewährleisteter Phasengleichheit ebenfalls anwendbar.
5.1.3 Frequenzbereichsmethoden
Ein Verfahren zur Umwandlung von Schwingungen vom Zeit- in den Spektralbereich ist die
Fourier- Analyse. Die Fouriertransformierte 
  
X ω( ) wird beschrieben durch
  
X x t e dti tω ω( ) = ( )
−∞
∞
−∫  . (5.1)
  
x t( )  ist eine Zeitreihe. ω ist die Kreisfrequenz. Da eine geschlossene Auswertung der Trans-
formationssignale im allgemeinen nicht möglich ist, erfolgt eine Auswertung numerisch. Dies
erfolgt mit der Diskreten Fouriertransformation (DFT). Die DFT wird nach der Gleichung
  
F
N t
f e tk r
i r t
r
N
k
= ( )−
=
−∑1
0
1
∆
∆∆ω . (5.2)
berechnet. Dabei ist fr eine Zeitreihe mit N äquidistanten Punkten im zeitlichen Abstand ∆t,
der dem Abtastintervall entspricht. Es ist r=0, 1, 2,...,N-1. Fk mit k=0,1,2,...N-1 sind die N-
komplexen Koeffizienten, die jeweils den Kreisfrequenzen ωk zugeordnet sind.
Die Übertragungsfunktion 
  
H ω( ) oder Frequency Response Function (FRF), stellt für ein li-
neares Modell einen Systemdeskriptor dar, bei dem das Fourier- Ausgangsspektrum 
  
A ω( )
(z.B. Beschleunigungsaufnehmer auf der Struktur) durch das Fourier- Eingangspektrum 
  
F ω( )
(z.B. Kraftaufnehmer für die Last) ausgedrückt wird. Die Übertragungsfunktion ist definiert
durch die komplexe Division
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ω
ω
ω
( ) = ( )( ) . (5.3)
Im physikalischen Sinne bedeutet die Übertragungsfunktion, dass eine sinusförmige Ein-
gangskraft mit der Frequenz ω eine sinusförmige Ausgangsbewegung mit der gleichen Fre-
quenz bewirkt. Die Amplitude des Eingangs multipliziert mit 
  
  H ω( )  ist die Ausgangsam-
plitude 
  
A ω( ). Die Übertragungsfunktion ist komplex und kann durch einen Realteil   ReH ω( ),
durch einen Imaginärteil 
  
ImH ω( ) bzw. deren Effektivwert und den Phasenwinkel ϕ ω( )
  
ϕ ω
ω
ω
( ) = ( )( )arctan
Im
Re
H
H
(5.4)
ausgedrückt werden.
Bild 5.1 zeigt schematisch den Ablauf für die Bildung der Übertragungsfunktion unter Ver-
wendung von experimentellen Daten der Messungen an einer Platte nach Abschnitt 5.2.
Auch im Spektralbereich kann für die Fourierspektren und die Übertragungsfunktion Avera-
ging zum Eliminieren des Umweltrauschens eingesetzt werden.
FFT
Beschleunigungen a(t)
Impulskraft f(t)
FFT
F(ω) komplex
Magnitude
Realteil
Imaginärteil
Übertragungs-
funktionZeit (1s)
Zeit (12 ms) Frequenz (Hz)
Frequenz (Hz)
Frequenz (Hz)
Frequenz (Hz)
A (ω)
F (ω)
H(ω)=
A(ω) komplex
Bild 5.1 Berechnung der Übertragungsfunktion aus Messungen von Anregung und Antwort
5.1.4 Mapping- Verfahren
Unter Mapping versteht man dreidimensionale Abbildungen. Hier wird der Begriff für die
dreidimensionale Abbildung des Verlaufes von Spektren einer Funktion oder einer Lastge-
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schichte verwendet. Für das Mapping wird die Fouriertransformierte von Fenstern, Aus-
schnitten der Zeitreihe gebildet, die jeweils um einen Betrag   n t× ∆  verschoben werden, wo-
bei ∆t der Zeitschritt und n die Anzahl der jeweils verwendeten Messwerte ist. Dadurch ent-
steht eine Darstellung der Entwicklung eines Spektrums über die Zeit. Prinzipiell kann so das
Abklingen einzelner Spitzen qualitativ verfolgt werden. Sind Zuordnungen von Eigenfre-
quenzen schwierig, kann diese Methode eine Entscheidungshilfe sein. Nichtlineares Verhalten
in der Zeitfunktion kann durch Verschiebung von Frequenzspitzen erkannt werden. Ein
schnelles Abklingen von Resonanzspitzen kann auf das gemessene dynamische Verhalten
anderer Tragwerksteile, z.B. des Versuchsaufbaues hindeuten.
Bild 5.2 zeigt ein Beispiel für das Abklingen der Übertragungsfunktion der ersten Eigenfre-
quenz einer Betonplatte. Schneidet man jetzt parallel zur Zeitachse, erhält man die Abkling-
funktion dieser Frequenz im Spektralbereich. Über das logarithmische Dekrement kann dar-
aus das Dämpfungsmass bestimmt werden. Wird dieses Verfahren für Zeitreihen jeder Last-
stufe angewandt, erhält man die modale Dämpfung für eine Lastgeschichte. Mapping wurde
in der Arbeit u.a. zur Dämpfungsermittlung angewendet.
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Bild 5.2 Beispiel für das Mapping des Abklingens der Übertragungsfunktion der
1. Eigenfrequenz einer Platte mit der Zeit
5.1.5 MAC- Werte zur Einschätzung der Abhängigkeiten von Eigenformvektoren
Der MAC- Wert (Modal Assurance Criterion) erlaubt eine Beurteilung der Vergleichbarkeit
modaler Daten. Er wird berechnet mit
  
MAC
X X
X X X X
i
T
k
i
T
i k
T
k
=
⋅( )
⋅( ) ⋅( ) ⋅
2
100%. (5.5)
  Xi und   Xk  sind zwei Eigenvektoren gleicher Dimension bzw. deren transponierte. Der Wer-
tebereich der MAC- Werte liegt zwischen 0 und 100%. Bei 100% stimmen die beiden Eigen-
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vektoren exakt überein. Bis zu einem MAC- Wert von 80% wird von einer großen Überein-
stimmung ausgegangen. MAC- Werte können zwischen Eigenvektoren des Experimentes und
des Modells zum Vergleich herangezogen werden. Weiterhin können auch Veränderungen
nach einer Lastgeschichte zwischen jeweils zwei experimentellen Eigenvektoren festgestellt
werden. Der visuelle Vergleich von Eigenformen kann mit dem MAC- Wert quantifiziert
werden.
5.1.5 Visualisierung von Eigenformen
Eigenformen können visualisiert werden, in dem die vorhandene Information bestimmter
Punkte der Struktur auf ein numerisches Modell übertragen wird. Eine Methode, bei denen
von den Übertragungsfunktionen abgeleitete Zeitreihen auf Finite Elemente Modelle aufge-
bracht werden, soll hier vorgestellt werden. Dieses Vorgehen wurde von Ebert et al., 1999 für
die Platten nach Abschnitt 5.2.5 angewendet und in Zabel & Bucher, 2000 ausführlich für
verschiedene Anwendungen beschrieben Von den gemessenen Zeitreihen werden die Über-
tragungsfunktionen aus dem komplexen Fourierspektrum der Aufnehmer der Antwort und
den Aufnehmern der Anregung bzw. einem festen Referenzaufnehmer gebildet. Die Übertra-
gungsfunktionen beinhalten die Information über die Magnitude und die Phase der Bewegung
der einzelnen Freiheitsgrade. So werden harmonische Zeitreihen der Verschiebung xj
  
x t ti i i( ) ( ) + ( )( )= H  sin  iω ω ϕ ω (5.6)
für eine ausgewählte Frequenz ω i erzeugt. Hi ist Magnitude und ϕi der Phasenwinkel der
Übertragungsfunktion an der Stelle ωi. Dies wird an jedem der m- gemessenen Freiheitsgrad
für die Frequenz ωi wiederholt. Das Finite Elemente Modell kann eine Anzahl von n- Frei-
heitsgraden besitzen, die gleich oder größer der Anzahl der Messpunkte ist. Im Fall, dass die
Anzahl der FE- Freiheitsgrade n größer ist als m, wird eine statische Kondensation durchge-
führt und ein Verschiebungsvektor der Größe m für das Modell erzeugt. Die Freiheitsgrade,
die gemessen wurden, werden im Modell zu Master- Freiheitsgraden. An diesen Punkten wird
der aktuelle Verschiebungsvektor bereits als Lösung des Gleichungssystems vorgegeben.
5.1.6 Lasten für dynamische Untersuchungen
Transiente Lasten haben einen beliebigen Zeitverlauf ohne Periodizitäten. Die Einwirkungs-
dauer ist beliebig. Impulsartige Lasten sind grundsätzlich zu den transienten Lasten zu zählen.
Sie haben eine kurze Einwirkungsdauer. Bild 5.3 zeigt einen Hammerimpulsschlag des Plat-
tenversuches. Die Reaktionen des Bauteiles unterscheiden sich daher von den transienten La-
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sten beliebiger Dauer. Zu den transienten Lasten sind ebenfalls die ambienten Lasten zu zäh-
len. Das sind die Lasten, die aus der dynamischen Erregung der Umgebung stammen. Diese
sind bei Messungen mit künstlicher Erregung im allgemeinen nicht erwünscht und sollten
möglichst gering sein. Ambiente Anregungen können die Eigenschaften eines Weißen Rau-
schens oder Rosa Rauschens besitzen.
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Bild 5.3 Last- Zeit Verlauf eines Hammerimpulsschlages (∆t=122e-6s; t=12.2ms)
Bei periodischen Lasten wiederholt sich ein beliebiger Verlauf der Last in regelmäßigen Zeit-
abständen. Der Zeitverlauf kann durch eine Fourier- Zerlegung in eine Reihe harmonischer
Lasten überführt werden. Die Einwirkungsdauer ist so lang, dass sich ein stationärer Schwin-
gungszustand des Bauwerkes einstellen kann. Harmonische Lasten sind ein Spezialfall der
periodischen Lasten und haben einen sinusförmigen Verlauf.
Wird für die Untersuchung eine erzwungene Schwingung mit harmonischer Erregung ver-
wendet, so muss man davon ausgehen, dass man es sich um eine periodische Last handelt.
Harmonische Lasten stellen einen Idealfall dar. Servohydraulische Schwingungserreger ver-
schiedener Größe, aber auch elektromagnetische Erreger erzeugen nur gestörte harmonische
Signale.
5.1.7 Wahl der Aufnehmerplatzierung
Für die dynamischen Messungen stehen oftmals nur wenige Sensoren oder nur wenige Mess-
kanäle zur Verfügung. Dies wird durch ökonomische Randbedingungen der Messtechnik und
durch technologische Randbedingungen des Messobjektes bedingt. Beim Test kleiner Mo-
delle im Labor kann dieser Mangel durch ein Umsetzen der Aufnehmer und der Messung
mehrerer Konfigurationen behoben werden. Wird eine größere Anzahl von Lastfällen unter-
sucht, kommt oftmals nur eine Konfiguration für die Aufnehmer in Anwendung. An großen
Bauwerken wie Brücken, Kirchtürmen oder Deckensystemen von Hochbauten können nur
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eine begrenzte Anzahl von Aufnehmern platziert werden, die im allgemeinen nur einen klei-
nen Teil der Struktur erfassen. Daher steht die Frage nach der optimalen Platzierung der Auf-
nehmer, damit die Daten die beste Information über die Strukturdynamik unter Berücksichti-
gung des Zieles der Messung enthalten.
Prinzipiell kann man bei Kenntnis des theoretischen Verhaltens eine Aufnehmerplatzierung
vornehmen. Bei einfachen Strukturen können analytische Modelle oder FE- Modelle genutzt
werden. Entscheidend ist die Kenntnis der Knotenlinien, der Linien, die sich nach der Theorie
in den einzelnen Eigenformen in Ruhe befinden. Diese lassen sich aus den Eigenformen be-
stimmen. Zur energetischen Einschätzung der Frequenzen können numerische Übertragungs-
funktionen ausgewählter Antwortpunkte unter Berücksichtigung geplanter Erregungspunkte
gut verwendet werden. Dieses Vorgehen, das zwar subjektiv vom Untersuchenden geprägt ist,
hat sich in Praxis und Forschung bewährt.
Für Plattentragwerke befinden sich in Meinhold, 1995 einige Ausführungen. So werden die
Plattenmitte, die Halbachsen und Halbdiagonalen zur Aufnehmerplatzierung vorgeschlagen.
Ein Punkt mit einem großen Informationsgehalt ist der sogenannte "Drittelpunkt". Dieser liegt
in einem Plattenbereich zwischen Diagonale und großer Halbachse mit einem Abstand von
einem Drittel der großen Halbachse vom Mittelpunkt. Zur energetischen Einschätzung der
Frequenzen können numerische Übertragungsfunktionen ausgewählter Antwortpunkte unter
Berücksichtigung geplanter Erregungspunkte gut verwendet werden.
In Papatheodorou, 1999 werden Techniken zur Sensorplatzierung aus der Literatur vorge-
stellt, die alle auf Energieoptimierungen abzielen und an einer Schrägkabelbrücke getestet
werden. Die Effective Independence Method (EIM) ordnet die möglichen Sensorstandorte
zugehörig zu ihrem Beitrag an unabhängiger Information innerhalb der linearen Eigenformen.
Für jeden Sensorstandort wird ein Wert zwischen 0 und 1 ermittelt, der ein Maß für den Bei-
trag jedes Aufnehmers zu der gemessenen kinetischen Energie ist. Zwei andere Methoden
sind Modifikationen der EIM. Dies sind die Energy Optimization Technique (EOT) und die
Energy Matrix Rank Optimization (EMRO). Die Energy Optimization Technique ist eine
Methode, die die kinetische Energie der Messpunkte bezogen auf die gesamte kinetische
Energie des Systems maximiert. Die Energy Matrix Rank Optimization ist eine Methode bei
der die Sensorverteilung durch die Dehnungsenergieverteilung ermittelt wird.
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5.2 Versuche an Platten
5.2.1 Zielsetzung der Versuche
An zwei Prototypen von Balkonplatten wurden in den Jahren 1998 und 1999 im Rahmen ei-
ner Serie von Traglastversuchen begleitende dynamische Messungen durchgeführt. Die Ver-
suche wurden am Institut für Konstruktiven Ingenieurbau der Bauhaus- Universität Weimar
durchgeführt. Über die statischen Versuche wird in Raue et al., 1998 und Raue & Füllsack,
1999 berichtet. Durch die Experimente soll die Gebrauchsfähigkeit und die Tragfähigkeit der
Balkonplatten unter den Bedingungen des Einsatzes von profilierter, glasfaserverstärkter
Kunststoffbewehrung (ComBAR- Stäben) als Tragbewehrung nachgewiesen werden.
Ziel der dynamischen Untersuchung ist es, die Veränderungen der modalen Eigenschaften
dieser realen Plattenstruktur zu verfolgen und Zusammenhänge zum Schädigungsfortschritt
herzustellen. Die statischen Versuche waren einem strengen Lastzyklus unterworfen. Diesem
Zyklus wurden die dynamischen Versuche eingeordnet. Bei beiden Lastversuchen fanden
zwei Belastungsabschnitte mit ansteigenden Laststufen und ein zwischenzeitlicher Bela-
stungsabschnitt mit einer konstanten Dauerbelastung von mehreren Wochen statt. Die vorge-
stellten Ergebnisse der dynamischen Messung sind auszugsweise für die Platte 1 in Ebert &
Bucher, 1999 und für die Platte 2 in Ebert, 1999 und Ebert et al., 1999 veröffentlicht.
5.2.2 Versuchsaufbau
5.2.2.1 Versuchskörper
Die Versuche wurden an zwei Prototypen für Balkonplatten mit glasfaserverstärkter Kunst-
stoffbewehrung (ComBAR- Stäben) durchgeführt. Diese werden als untere Biegezugbeweh-
rung verwendet. In Tabelle 5.2 sind die wichtigsten Eigenschaften der Platten gegenüberge-
stellt. Bild 5.4 zeigt Geometrie, Lager- und Lastpunkte der Balkonplatten. Nachfolgend wer-
den die Platten Platte BP 1 und Platte BP 2 genannt.
Beide Platten haben eine umlaufende Aufkantung. Das Tragverhalten der Platte wird maß-
geblich von dieser Aufkantung bestimmt und entspricht in der Längsrichtung weitestgehend
dem eines Balkentragwerkes. Dies verdeutlicht das Normalspannungsbild in Plattenlängs-
richtung unter den Einzellasten in Bild 5.5. Daher bildet sich ein Rissbild mit Vertikalrissen in
relativ gleichem Abstand. Die Druckzone befindet sich in der Aufkantung, während die Platte
im Zugbereich liegt.
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Bild 5.4 Geometrie, Auflager und Lage der dynamischen Aufnehmer für BP 1 (links) und BP 2
(rechts)
Platte 1 (BP 1) Platte 2 (BP 2)
Auflagerung gelenkige Vierpunktlagerung in Nähe der Ek-
ken
Bewehrung für Biegezug glasfaserverstärkte Kunststoffbewehrung
ComBAR Ø 12
Bewehrung E-Modul 
  
N
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



42000
Zugfestigkeit βr/ Bemessungswert
  
N
mm2




680/ 200
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N
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



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Beton βw aus Würfeldruckprüfung 
  
N
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



51.8 61
Nutzlast 
  
kN[ ] 22.5 40
bekannte Vorschädigung aus Fertigung keine
definierte Vorschädigung keine kurzzeitige Last bis 60 kN
vor Versuchsbeginn
Besonderheiten diagonales Entwässerungsrohr von einer Ecke
bis zur Mitte der anderen Seite
Tabelle 5.2 Vergleich der Platten BP 1 und BP 2
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Bild 5.5 Tragverhalten der Platte (Spannungen σyy in N/m
2 in Plattenlängsrichtung)
5.2.2.2 Versuchsstand
Die Belastungseinrichtung besteht aus einem Hydraulikzylinder, dessen Last über Lastvertei-
lungsträger auf acht Lasteintragungspunkte übertragen wird, Bild 5.6. Mit dieser Anzahl von
Einleitungspunkten wird eine Verkehrsflächenlast simuliert, die dem Tragfähigkeitsnachweis
zugrunde liegt. Das Lastgeschirr verbleibt während des gesamten statischen Versuches und
der in diesem Zusammenhang stattfindenden dynamischen Messungen unverändert auf der
Struktur. Der Lastzylinder kann von der Belastungseinrichtung getrennt werden.
Die Auflagerung erfolgt auf die Doppel- T Träger an vier Punkten nahe der Ecken. Die Platte
wird auf einer Gummischicht und auf einer kleinen Stahlplatte gelagert. Die Auflagerungsart
bleibt im Laufe des Versuches unverändert. Weitere Bilder vom Versuchsaufbau sind im An-
hang D.4 enthalten.
Bild 5.6 Platte BP 2 mit Lastgeschirr und Lastrahmen
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5.2.3 Versuchsdurchführung
Die Versuchsdurchführung für beide Platten wird nachfolgend beschrieben. Tabelle 5.3 be-
schreibt die Belastungsabschnitte der statischen Versuche, nachfolgend BA abgekürzt. Eine
Laststufe wurde wiederholt, wenn ein Vielfaches der Gebrauchslast erreicht war. So sollte u
ein abgeschlossener Schädigungszustand für diese Last erreicht werden. Die Kraft- Zeit Ver-
läufe aller Belastungsabschnitte sind im Anhang D.3 und D.4 enthalten.
Ein Belastungsvorgang wurde einem festen Zeitregime unterworfen. Die Zeiten für das Hal-
ten der maximalen Belastung und für die Entlastung waren konstant. Die entlastete Struktur
wurde vom Lastzylinder getrennt. Danach wurden die dynamischen Messungen an der vier-
punktgestützten Platte durchgeführt. Das Lastgeschirr ist zunächst als konstante Zusatzmasse
zu betrachten. Die Untersuchungen zeigen, dass das Lastgeschirr erst nach einer Belastung in
bezug auf seine Massenträgheits-, aber auch in bezug auf seine Steifigkeitseigenschaften als
konstant betrachtet werden kann.
Vor dem Aufbringen und nach dem Entfernen der Lasteinheit (vor und nach dem statischen
Versuch) wurden ebenfalls dynamische Messungen durchgeführt. Alle Zeitpunkte dynami-
scher Messungen enthält Tabelle 5.4. Die Tabellen D.2 und D.3 im Anhang D.2 stellen die
Konfigurationen der statischen sowie der dynamischen Aufnehmer gegenüber.
Die Anregung der Platte erfolgt mit Impulsschlägen durch einen handelsüblichen Gummi-
hammer. Der Hammer schlägt auf ein Hartholzstück, das mit Filz beklebt ist, Bild 5.7. Da-
durch erfolgt eine breitbandige Anregung der Platte. Das Fourierspektrum im Bild 5.8 zeigt
dies exemplarisch für einen Impuls im Bereich von 0- 200 Hz. Der Anregungspunkt wurde so
ausgewählt, dass er einen hohen Informationsgehalt besitzt und gut zugänglich ist.
BA Platte 1 (BP 1) Platte 2 (BP 2)
1 bis 65 kN (dreifache Nutzlast) in Be- und
Entlastungszyklen mit Erhöhung um 5
KN
bis 120 kN (dreifache Nutzlast) in Be-
und Entlastungszyklen mit Erhöhung
um 5 KN
2 45 kN (doppelte Nutzlast) über Zeitraum
von 3 Wochen
40 kN (einfache Nutzlast) über Zeit-
raum von 3 Wochen
3 bis Versagen der Platte (105 kN) in Be-
und Entlastungszyklen mit Beginn bei 45
kN und Erhöhung um jeweils 10 KN,
Durchtrennen von Bewehrungsstäben
bis Versagen der Platte (140 kN) in Be-
und Entlastungszyklen mit Beginn bei
40 kN und Erhöhung um jeweils 10 KN
Tabelle 5.3 Belastungsabschnitte (BA) der statischen Versuche für die Platten BP 1 und BP 2
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Dynamischen Messungen wurden durchge-
führt
Platte 1 (BP 1) Platte 2 (BP 2)
ohne Lastgeschirr, vor Belastung ja, 7 Messpunkte ja, 102 Messpunkte
mit Lastgeschirr, vor Belastung ja ja
1. Belastungsabschnitt mit Lastgeschirr ja ja
im Verlauf des 2. Belastungsabschnittes, mit
Lastgeschirr
ja (nach einer Woche) ja (nach 1.5 Wochen)
3. Belastungsabschnitt, mit Lastgeschirr ja ja
nach Versagen, ohne Lastgeschirr nein ja, 102 Messpunkte
Tabelle 5.4 Übersicht über die dynamischen Messungen
Der Versuch besitzt einige Merkmale, die wichtig für die Bewertung der Ergebnisse sind und
hier nochmals zusammengefasst werden sollen. Erstens handelt es sich um eine Struktur in
Originalabmessungen, deren statisches Verhalten ermittelt werden soll und die nicht für dy-
namische Versuche entworfen wurde. Ein Beispiel dafür sind die Entwässerungsrohre in den
Platten. Zweitens wird eine alternative Bewehrung eingesetzt. Die Rissbildung wird prinzipi-
ell durch die typischen Biegezugrisse des Betons bestimmt. Unbekannt ist aber das Verbund-
verhalten des Materials und die Wirkung der neuartigen Rippen an der Bewehrung. Diese
wurden in Analogie zum Bewehrungsstahl eingeführt. Drittens sind die dynamischen Mes-
sungen dem Zeitregime des Versuches unterworfen. Während des Versuches konnten keine
zusätzlichen Untersuchungen in Reaktion auf beobachtete Strukturveränderungen durchge-
führt werden. Eine weitere Besonderheit ist die permanent vierpunktgelagerte Struktur. Diese
realen Lagerungsbedingungen werden, wie bereits in Kapitel 2 diskutiert, oft umgangen. Be-
vorzugt wird für die dynamische Messung oftmals die freie Lagerung einer Struktur.
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Bild 5.7 Anregung der Platte durch Schlag mit
Gummihammer auf Kraftaufnehmer, BP 1
Bild 5.8 Fourierspektrum eines Impuls-
schlages (0- 200 Hz), BP 1
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5.2.4 Versuchsresultate für die Platte 1
5.2.4.1 Statisches Verhalten
Die Last- Verschiebungsfunktionen zeigen nichtlineares, nichtelastisches Verhalten mit Schä-
digung für alle Laststufen oberhalb von 25 kN. Bild 5.9 zeigt den Verlauf für den 1. Bela-
stungsabschnitt im Mittelpunkt. Die ersten Risse bilden sich in der Mitte des Längsrandes bei
der Laststufe 30 kN. Bei 45 kN kommt es dann links und rechts von diesen Rissen zur Riss-
bildung mit einem Abstand von ca. 20 cm. Risse bilden sich auch an der Unterseite der
Struktur aus. Ein vorwiegend vertikaler Biegerissverlauf analog zu einem Balkentragwerk
kann festgestellt werden. Bei 65 kN, der doppelten Nutzlast und dem Ende des 1. Belastungs-
abschnittes kommt es nochmals zu einer deutlichen Neurissbildung. Bei Betrachtung der Ein-
hüllenden nach Bild 5.9 kann eine starke Durchbiegungszunahme und ein starker Steifigkeits-
abfall nach Überschreiten der Risslast bei 30 kN festgestellt werden.
Unter der Dauerlast kommt es zu einer Erhöhung der Durchbiegung um 30%. Es entstehen
keine weiteren Risse, aber die Risse öffnen sich weiter. Nach der Dauerbelastung erfolgen bei
Überschreiten der alten Maximallast zu starken Rissverzweigungen an den Seiten und zu
Risszuwachs an der Plattenoberseite. Ab einer Last von 95 kN bilden sich nochmals neue Ris-
se, besonders in den Auflagerbereichen. Die Durchbiegung steigt deutlich an. In dieser Phase,
kurz vor einem zu erwartenden Versagen der Betondruckzone, werden nacheinander zwei
zugängliche Bewehrungsstäbe durchgetrennt. Bei Wiedererreichen der aktuellen Maximallast
von 95 kN kommt es besonders nach dem Durchtrennen des zweiten Stabes zu weiteren Riss-
verzweigungen. Bei 105 kN versagt die Betondruckzone. Die Mittendurchbiegung der Platte
für alle Belastungsabschnitte und die Rissprotokolle befinden sich im Anhang D.3.
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Bild 5.9 Kraft- Durchbiegungssfunktion des 1. Belastungsabschnittes in der Mitte
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5.2.4.2 Dynamisches Verhalten
Bei der Auswertung wurde vorrangig die Entwicklung der Eigenfrequenzen verfolgt und die
vorhandenen wenigen Informationen zu den Eigenformen genutzt. Zum Dämpfungsverhalten
wurden an dieser Platte keine Untersuchungen durchgeführt. Die Bilder 5.10 und 5.11 zeigen
die Realteile der Übertragungsfunktionen der Struktur ohne statische Mess- und Belastungs-
einrichtung. In den Funktionen besitzen die Resonanzfrequenzen Nulldurchgämge. Die Spek-
tren sind räumlich nach der Lage der sieben Aufnehmer nach Bild 5.4 angeordnet. Bild 5.10
zeigt die erste Eigenfrequenz bei ca. 21 Hz. Die erste Biegeeigenform ist durch die gleiche
Phasenlage der Spektren gut zu erkennen. Aus Bild 5.11 kann ebenfalls mit der Information
weniger Aufnehmer auf die Eigenform geschlossen werden. Diese ist vergleichbar mit der
zweiten Biegeeigenform eines Balkens. Der niedrigen Ordinatenwerte in der Mitte aufgrund
der Lage nahe der Knotenlinien und die gegenphasige Bewegung der Nachbarfelder dieser
Frequenz bei 167 Hz ist ausgezeichnet zu erkennen. Diese Eigenformen können im numeri-
schen Modell nach Bild 5.13 gezeigt werden.
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Bild 5.10 Realteil der Übertragungsfunktion der Beschleunigungen für die sieben Aufnehmer
(Abszisse: Frequenz zwischen 10 und 30 Hz)
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Bild 5.11 Realteil der Übertragungsfunktion der Beschleunigungen für die sieben Aufnehmer
(Abszisse: Frequenz zwischen 160 und 170 Hz)
Das Finite Elemente Modell auf Bild 5.13 wurde bereits vor dem Versuch zur Interpretation
des zu erwartenden dynamischen Verhaltens erstellt. Das Modell besteht aus Volumenele-
menten für den Beton. Die Doppel- T Balkenelemente für den Versuchsrahmen bilden die
Lagerung auf den Stahlträgern und damit deren Wirkung als Feder realitätsnah ab. Die Eigen-
formen des Modells, die am besten im Experiment interpretiert werden können, sind in Bild
5.14 zu sehen. Die hohen Nummern der Eigenformen kommen durch viele lokale Eigenfor-
men der berücksichtigten Doppel-T-Träger zustande. Die 4., 40. und 50. Eigenform entspre-
chen der ersten bis dritten Biegeeigenform eines Balkens. Die 30. Form entspricht einer Tor-
sionseigenform.
Ein Vergleich der Realteile der experimentell ermittelten Übertragungsfunktionen der Struk-
tur ohne Lastgeschirr mit den Übertragungsfunktionen der identischen Punkte des FE- Mo-
dells zeigt das Bild 5.12. Die Spektren weisen bemerkenswerte Übereinstimmungen auf. Die
vier numerischen Eigenformen lassen sich in den experimentellen Spektren wiederfinden.
Weiterhin kann über die Phasenlage der Nulldurchgänge auch die Zuordnung zu den Eigen-
formen nachgewiesen werden. Diese werden nachfolgend während der Lastgeschichte ver-
folgt. Die großen Amplituden ab 200 Hz in den experimentellen Werten entstehen durch das
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Übertragungsverhalten der für die Messung zur Verfügung stehenden Aufnehmer. Die abso-
luten Werte in diesem Bereich haben daher keine Bedeutung.
Nach Aufbringen der Lasteinheit weisen die Spektren der noch ungeschädigten Strukutr Ver-
änderungen auf. Die Frequenzen nehmen durch die Zusatzmassen leicht ab. Das Schwin-
gungsverhalten der Platte wird signifikant durch das Lastgeschirr beeinflusst. Da dieses
Lastgeschirr noch unbelastet ist, sind einige Verbindungen zwischen den Trägern noch nicht
hergestellt und ein "Klappern" von Bauteilen möglich. Somit ist die Information aus der dy-
namsichen Messung für den Zustand vor dem Beginn der statischen Messung sehr problema-
tisch.
Die Spektren der Aufnehmer werden für alle Lastfälle des Versuches ausgewertet. Vor der
Dauerbelastung können vier, nach der Dauerbelastung drei Eigenfrequenzen zugeordnet wer-
den. Bild 5.15, links zeigt den Verlauf der relativen Werte der Eigenfrequenzen für alle
Lastfälle, Bild 5.15, rechts den Verlauf bis zur Dauerlast. Nach den ersten Laststufen steigen
die Eigenfrequenzen noch leicht an. Dieser Effekt stammt aus den erwähnten Veränderungen
des Lastgeschirrs und des Gesamtsystems. Ein deutliches Absinken aller Frequenzen ist bis
zum Ende des 1. Belastungsabsschnittes (Lastfall 14, 2. Lastwiederholung bei 65 kN) zu ver-
zeichnen. Die zweite und vierte Eigenfrequenz zeigen die deutlichsten Veränderungen bis zur
Dauerlast. Dies hängt mit den Rissbildungen in Bereichen mit großen Krümmungen zusam-
men, die die Frequenz am stärksten beeinflussen. Während der Dauerlast sinken alle Frequen-
zen deutlich ab. Dies ist bereits bei der Messung nach einer Woche Dauerlast festzustellen.
Nach drei Wochen Dauerlast sind die Frequenzen im Vergleich zu einer Woche Dauerlast
unbedeutend angestiegen. Dieser Vorgang ist von einer großen Zunahme der Durchbiegung
begleitet, die aber nicht durch Neurissbildung entsteht. Die Torsionseigenform kann nicht
mehr eindeutig im Spektrum zugewiesen werden und wird daher nicht weiter verfolgt. Nach
der Dauerlast steigen die Frequenzen leicht an. Die ersten Lastfälle liegen unter der Maxi-
mallast des 1. Belastungsabschnittes. Das deutet darauf hin, dass Vorgänge stattfinden, die zu
einer Versteifung der Struktur führen. Das können z.B. Verzahnungen von Rissufern sein, die
sich unter Dauerlast sehr weit geöffnet haben. Die dynamischen Messungen wurden an der
geraden entlasteten Struktur durchgeführt, sofort danach wurde wieder belastet. Mit höheren
Lasten verringern sich die Frequenzen nur noch wenig. Auch das Durchtrennen der Beweh-
rung (Lastfall 24 und 27) sind in den dynamischen Messungen kaum zu bemerken. Die abso-
luten Werte für die Verläufe der Frequenzen und die Zuordnung der Last zu den Lastfällen
sind der Tabelle D.6 im Anhang D zu entnehmen.
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Bild 5.12 Realteil der Übertragungsfunktion der Beschleunigungen für die sieben Aufnehmer,
oben: Experiment, unten: FE- Modell (Abszisse: Frequenz zwischen 0 und 400 Hz)
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Bild 5.13 FE- Modell für die Platte mit Volumen- und Balkenelementen
4. Eigenfrequenz
1. Biegeeigenform
24.1 Hz
30. Eigenfrequenz
2. Biegeeigenform
176.5 Hz
40. Eigenfrequenz
1. Torsionseigenform
232.82 Hz
50. Eigenfrequenz
3. Biegeeigenform
306.26 Hz
Bild 5.14 Ausgewählte Eigenformen des FE- Modells der Platte
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Bild 5.15 Verlauf der relativen Werte der Frequenzen für die Lastfälle a) 1-30 b) 1-14
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Bild 5.16 zeigt jeweils zwei überlagerte Realteile der Übertragungsfunktion, die beispielhaft
die Verschiebung der Frequenzen entlang der Frequenzachse dokumentieren. Im Bild links ist
die Veränderung zwischen dem 2. Lastfall und dem Ende des 1. Belastungsabschnittes
(Lastfall 14) für die erste Biegeeigenfrequenz zu dargestellt. Bild 5.16 rechts stellt die Verän-
derung von Laststufe 14 zur dynamischen Messung nach einer Woche Dauerlast dar. In bei-
den Spektren lässt sich das Absinken der Frequenzen beobachten. Beim Vergleich der Bilder
erkennt man die großer Veränderung, die nach der Dauerlast festzustellen ist.
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Bild 5.16 Realteil der Übertragungsfunktion der Beschleunigungen für die 2. und 14. Last-
stufe (links) sowie die 14. und 15. Laststufe
5.2.4.3 Zusammenfassung und Wertung der Ergebnisse
Bei dieser ersten experimentellen Untersuchung der Tragfähigkeit einer Platte mit realen Ab-
messungen werden vor allem die Eigenfrequenzen während der Lastgeschichte ausgewertet.
Eigenformen werden nur aus den Phaseninformationen der Spektren geschätzt. So liegen kei-
ne Informationen über deren Veränderungen vor. Visuell erkennbares Schädigungsmerkmal
ist die Rissbildung, die an den Längsseiten, an den Unterseiten sowie später auf der Oberflä-
che auftritt. Aussagen über den Verbund und dessen Schädigung können nicht getroffen wer-
den. Untersuchungen zu theoretischen Modellen über das Verbundverhalten sind Gegenstand
aktueller Forschung. Das gemessene Verhalten der Auflager ist als linear zu betrachten.
Die Veränderung einiger Eigenfrequenzen während der Lastgeschichte kann gut verfolgt wer-
den. Die Spektren verschieben sich weitestgehend gleichmäßig entlang der Frequenzachse.
Bemerkenswert sind die Messungen des dynamischen Verhaltens nach Dauerlast. Solche
Messungen sind aus der Literatur nicht bekannt. Ein deutliches Abfallen von Eigenfrequenzen
nach der Dauerlast kann festgestellt werden. Dies geht mit einer deutlichen Erhöhung der
Durchbiegung einher. Im Rissbild gibt es kaum Veränderungen. Die Frequenzen steigen bei
Neubelastung nach der Dauerlast leicht an im Vergleich zu den Frequenzen, die unmittelbar
5 Experimente zur Bestimmung dynamischer und statischer Parameter bei Schädigung 103
nach Beendigung der Dauerlast gemessen wurden. Dies ist Vorgängen an den Rissoberflächen
zuzuordnen. Risse, die unter Dauerlast offen gehalten wurden, schließen sich wieder nach
Entlastung und verzahnen sich. Die Struktur wird steifer. Dies scheint in den linearen
Schwingungsmessungen mit kleinen Deformationen nachweisbar.
Zusammenfassend kann bereits der erste Versuch als originäres, dynamisches Experiment an
einer Platte angesehen werden. Eine Vielzahl von Lastfällen unter Einbeziehung eines Bela-
stungsabschnittes mit konstanter Dauerlast konnte gemessen werden. Die Erkenntnisse aus
diesem Versuch wurden im Versuchsprogramm für die zweite Platte aufgenommen.
5.2.5 Versuchsresultate für die Platte 2
5.2.5.1 Statisches Verhalten
Aufgrund der Vorbelastung von 60 kN für die ungeschädigte Platte hatte sich ein Anfangs-
rissbild nach Bild 5.17 eingestellt. Acht symmetrische Einzelrisse verlaufen senkrecht zur
Haupttragrichtung am Plattenrand und zum Teil durchgehend an der Plattenunterseite.
10001000 1000 1000
240
Bild 5.17 Rissbild nach der Vorschädigung von 60 kN, Rissabstand 20- 25 cm
Bei 30 kN bilden sich die ersten neuen Biegezugrisse. Bis 60 kN entwickelt sich die Kraft-
Verformungsfunktion weitestgehend proportional. Danach nehmen die Verformungen über-
proportional zu. Erste Risse an den Stirnseiten der Platte und an der Plattenoberseite in den
Auflagerbereichen werden bei 80 kN festgestellt.
Die Lasten für die einfache (40 kN), doppelte Nutzlast (80 kN) und dreifache Nutzlast (120
kN) werden durch dreimalige Belastung besonders untersucht. Während der Dauerbelastung
von drei Wochen kommt es zu keinen Rissneubildungen, nur zur Zunahme der Risstiefen be-
stehender Risse am Plattenrand. Die Mittendurchbiegung erhöhte sich von 28 mm auf 32 mm,
Bild 5.18. Im 3. Belastungsabschnitt verhält sich die Platte nur schwach hysteretisch. Bis 80
kN kommt es zu keiner Rissneubildung. Bis zum Erreichen der Maximallast des 1. Bela-
stungsabschnittes von 120 kN kommt es zu neuen Biegezugrissen, zur Zunahme von Risstie-
fen und weiteren Rissverzweigungen. Bei 140 kN versagt die Betondruckzone. Die Mitten-
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durchbiegung der Platte für alle Belastungsabschnitte und das Rissprotokoll befinden sich im
Anhang D.
Durchbiegung (mm)
25
27
29
31
33
0 3 6 9 12 15 18 21
Zeit (Tage)
Bild 5.18 Durchbiegungs- Zeitfunktion unter Dauerlast (2. BA) in der Mitte
5.2.5.2 Dynamisches Verhalten
Bei der Auswertung wurde die Entwicklung aller modalen Eigenschaften verfolgt. Die Ver-
änderung der Eigenfrequenzen und der Dämpfung werden für den 1. Belastungsabschnitt un-
tersucht. Die Eigenformen der Platte wurden vor dem Versuch und nach dem Versagen der
Platte jeweils ohne Lastgeschirr mit Messungen an 102 Messpunkten (17 Konfigurationen mit
6 Aufnehmern) bestimmt.
Bild 5.19 zeigt die experimentell ermittelten Eigenformen der ungeschädigten Platte mit den
zugeordneten Frequenzen. Die Ermittlung der Eigenformen erfolgte durch die Bestimmung
von Magnitudenwerten der Übertragungsfunktionen mit dem Kraftaufnehmer und der Er-
mittlung des Phasenwinkels der Übertragungsfunktion zwischen Aufnehmer und Refe-
renzaufnehmer nach Zabel & Bucher, 2000, siehe dazu auch Abschnitt 5.1. Das verwendete
Finite Elemente Modell ist in seinen Knotenkoordinaten und Freiheitsgraden genau auf die
gemessenen Punkte abgestimmt (Bild D.12 und D.13 im Anhang D) und besteht aus Scha-
lenelementen für die Platte, Balkenelementen für die Aufkantung sowie Federelementen für
die Auflagerung.
Die Eigenmoden weisen Eigenformen auf, die vom Tragverhalten des Balkens dominiert sind
wie die Moden 1, 3, 4 und 6, aber auch typische Platteneigenformen wie die Moden 2, 5 und
10. Ein Effekt, der nur in einem Film der Eigenform erkannt werden kann, ist die Verschie-
bung der Knotenlinie während der Schwingung. Es kann von einem „Kreisen“ der Eigenform
gesprochen werden. Dies kann durch Dämpfungsvorgänge entstehen, die in Abhängigkeit von
der Phasenlage nur in bestimmten Bereichen der Struktur auftreten. Dieses Phänomen wider-
spricht den Vorstellungen der Modalanalyse. Eine Darstellung der Phasenlage der Schwin-
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gung der experimentellen und der FE- Eigenformen in Schwarz- Weiß- Darstellung ist im
Anhang D in den Tabellen D.11 und D.12 enthalten.
Für die Eigenformen des Modells und die experimentell ermittelten Formen werden die
MAC- Werte berechnet. Bild 5.20 zeigt, dass eine sehr gute Übereinstimmung der jeweils
ersten sieben Vektoren nach Bild 5.19 bzw. Tabelle D.10 und D.11 im Anhang D besteht.
Diese befinden sich daher auf der Hauptdiagonalen. Die ist bei der Auswahl der Frequenz-
spitzen aus den experimentellen Spektren nicht zwangsläufig gegeben Tabelle 5.5 enthält die-
se sieben Werte. Fünf der sieben Werte liegen über der Schwelle von 80% für einen guten
MAC- Wert. Die beiden anderen sind niedriger, aber ein rein visueller Vergleich zeigt, dass es
sich prinzipiell um die gleichen Eigenvektoren handelt. Ein Vergleich der Eigenformen ist
durch die erwähnten Tabellen im Anhang D möglich. Alle MAC- Werte sind in Tabelle D.13
zu finden.
18.25 Hz 1. 42.75 Hz 2. 53.25 Hz 3.
70.50 Hz
4. 95.75 Hz 5. 105.50 Hz 6.
133.50 Hz 7. 149.25 Hz 8. 158.00 Hz 9.
166.25 Hz 10. 173.25 Hz 11. 190.50 Hz 12.
Bild 5.19 Experimentell bestimmte Eigenformen (Frequenz und zugeordnete Nummer)
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Bild 5.20 MAC- Werte (%) für die Eigenformen der ungeschädigten Platte im Vergleich mit
FE- Eigenformen
Nr. der Eigenform (EF) 1. EF 2. EF 3. EF 4. EF 5. EF 6. EF 7. EF
MAC- Werte 0.9967 0.8787 0.87747 0.61203 0.9402 0.96643 0.7287
Tabelle 5.5 MAC- Werte für die ersten sieben Eigenformen
Vor Beginn der statischen Lastversuche wurde das Lastgeschirr aufgebracht. Die deutlichen
Veränderungen im Frequenzspektrum zeigt Bild 5.21. Die Erhöhung der Masse bewirkt eine
Verringerung der Frequenz. Die Lasteinheit darf aber nicht nur als Zusatzmasse betrachtet
werden, denn sie wirkt sich als steife Struktur ebenfalls auf die Eigenformen aus. Die Zuord-
nung der meisten Eigenfrequenzen ist trotzdem noch möglich.
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Bild 5.21 Übertragungsfunktion vor und nach Aufbringen der Lasteinheit, Aufnehmer 8
Die Rissbildung während des Versuchsverlaufes führt zu einer stetigen Verringerung der Stei-
figkeiten und damit zur Abnahme der Frequenzen. Die Übertragungsfunktionen des Aufneh-
mers 8 für den ersten Belastungsabschnitt zeigt Bild 5.22. Das Bild soll einen Überblick über
solche Frequenzveränderungen geben. Das Spektrum der Struktur mit der Lasteinheit vor Be-
ginn der statischen Versuche ist die Linie mit den Rhombus- Symbolen. Die Übertragungs-
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funktionen sind mit zunehmender Last von hellgrau bis schwarz aufgetragen. Auffällig ist,
dass die Funktion zu großen Teilen entlang der Frequenzachse verschoben ist. Der große
Sprung ist auf die definierte Vorschädigung zurückzuführen.
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Bild 5.22 Änderung der Übertragungsfunktion im 1. BA (Aufnehmer 8)
In Bild 5.23 sind die Veränderungen zweier Eigenfrequenzen mit dazugehörigen Eigenformen
dargestellt. Dies sind die erste und zweite Biegeeigenform der Platte, die vergleichbar mit den
ersten beiden Eigenformen eines Balkens sind. Sehr gut lässt sich die Verschiebung der Fre-
quenzen im Spektrum sehen. Mit den Kreissymbolen sind die Übertragungsfunktionen vor
Versuchsbeginn mit Lastgeschirr gekennzeichnet. Die Frequenzsprung infolge Vorschädigung
ist zu erkennen.
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Bild 5.23 Experimentell bestimmte Eigenformen mit Darstellung der Knotenlinen und Über-
tragungsfunktionen für die Lastgeschichte (1. BA)
Bild 5.24 zeigt die MAC Werte, die für die Eigenformen der stark geschädigten Platte nach
Abschluss der Versuche und die FE- Eigenformen ermittelt wurden. Es zeigt sich wiederum
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eine sehr gute Übereinstimmung der ersten fünf Eigenformen, die sich trotz aller Rissbildun-
gen bis zum Versagen nicht signifikant ändern. Insgesamt werden sieben experimentelle For-
men verglichen.
Bild 5.25 vergleicht die Eigenvektoren beider experimenteller Eigenformbestimmungen. Aus
den vorherigen Übereinstimmungen mit den FE- Modellen werden hohe MAC- Werte erwar-
tet. Dies ist auch für die ersten beiden Eigenformen der Fall. Allerdings ergeben sich für die
dritte und vierte Eigenformen keine hohen Werte. Dies kann auf die Zerstörung im Bereich
der Aufkantung zurückgeführt werden, die in diesen beiden Formen einen Einfluss hat. Die
Knotenlinien sind sehr ähnlich. Das Ergebnis bedeutet, dass visuelle Begutachtung und MAC-
Wert notwendig sind, um korrekte Aussagen treffen zu können, welche Eigenformen zu ver-
schiedenen Stadien einer Struktur zueinander gehören.
Die MAC- Werte sind in den Tabellen D.14 und D.15 enthalten. Die Eigenformen sind in
Tabelle D.11 und D.12 des Anhanges D.4 zu finden. Von allen experimentellen Eigenformen
wurden Filme erstellt, die
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Die Veränderung von drei normierten Eigenfrequenzen für den ersten Belastungsabschnitt in
Abhängigkeit von der Last zeigt Bild 5.26a und 526b. Die Frequenzen des ersten Belastungs-
abschnittes sinken mit zunehmender Last. Der starke Sprung in Bild 5.26a resultiert aus der
Vorschädigungslast von 60 kN, die in den ersten Lastfall mit eingeht. Im Bild 5.26b sind da-
her die Frequenzen auf die jeweiligen Frequenz nach der Vorschädigung normiert. Die erste
Eigenfrequenz zeigt an dieser Platte die größten Veränderungen. Die Bilder 5.26c und 5.26d
stellen die Veränderungen der Frequenzen den Veränderungen der maximalen und bleibenden
Durchbiegung gegenüber. Beide statischen Größen haben beachtliche Zuwächse in Bereichen,
in denen die alle Frequenzen nur noch leichte Änderungen aufweisen.
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Bild 5.26 Änderung der relativen Frequenzen in Abhängigkeit von der Last (a und b) und den
Verschiebungen in der Mitte (c und d), 1. BA
Die Verlustfaktoren Df und Dk nach Abschnitt 2.2.5 im Bild 5.27 quantifizieren diese Er-
scheinung. Der Frequenzverlustfaktor Df erreicht maximal Werte von ca. 28%, während der
Steifigkeitsverlustfaktor Dk bis 60% ansteigt. Dies bedeutet, dass die Eigenfrequenzen zwar
sinken, aber der Verlust an Steifigkeit infolge statischer Last bedeutend größer ist. Dieser
Vorgang kann mit den Vorgängen der Rissschließung erklärt werden. Die linearen Schwin-
gungen der entlasteten Struktur spiegeln u.a. die Verzahnungen der Risse wieder. Dieses Er-
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gebnis erhält man ebenfalls bei Anwendung der Faktoren für die Balkenversuche in Abschnitt
5.3.
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Bild 5.27 Df und Dk als Funktion der Last
Modale Dämpfungen zeigt Bild 5.28. Diese wurden für drei Frequenzen für den ersten Bela-
stungsabschnitt untersucht. Dazu wurde das logarithmische Dekrement aus den Fourierspek-
tren einer Mapping- Darstellung ermittelt. Alle drei Funktionen steigen im Verlauf der
Lastgeschichte. Der erreichte Maximalwerte ist über 5%. Danach fallen sie wieder ab. Die
Zeitpunkte der Maxima sind verschieden. Durch die Vorlast hat die erste Biegeeigenfrequenz
trotz niedriger Last einen hohen Dämpfungsgrad. Die Schädigung befindet sich in der Mitte
der Struktur und wirkt sich daher auf die Dämpfung der ersten Eigenfrequenz aus. Oberhalb
von 60 kN steigen die Dämpfungswerte für die zweite Biegeeigenfrequenz in Längsrichtung
an. Diese Phase ist durch ein Wachstum der Risse in Richtung Auflager gekennzeichnet.
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Bild 5.28 Änderung der modalen Dämpfung in Abhängigkeit von der Last (1. BA)
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5.2.5.3 Einfluss zufälliger Materialeigenschaften auf die dynamischen Eigenschaften
Die theoretische Varianz der Eigenfrequenzen der ungeschädigten Struktur und der Struktur
nach der Vorlast werden mit Hilfe von Zufallsfeldern in Ebert, 1999 untersucht. Dafür werden
die vertikalen Risse (Bild 5.17) in Lage und Länge in das FE- Modell der Platte eingefügt. Für
den Elastizitätsmodul werden Zufallsfelder nach Kapitel 4 verwendet. Die Korrelationslänge
entspricht der Länge der längeren Plattenseite und beträgt 4.0m. Das Beispiel berücksichtigt
keine zufällige Rissentwicklung. Die Risse werden eingefügt, indem die Knoten benachbarter
Volumenlemente nicht verschmolzen werden. Es wird nur eine Steifigkeit in Richtung der
Plattenlängsachse und damit senkrecht zum Riss durch Federelemente gesetzt. Für das Zu-
fallsfeld des Elastizitätsmodules werden 100 Realisationen erzeugt, die jeweils für das unge-
schädigte und geschädigte Modell verwendet werden. Die Histogramme für die Eigenfre-
quenzen im ungeschädigten und geschädigten Zustand sind im Bild 5.29, links dargestellt.
Die untersuchten Frequenzen gehören zu den Eigenformen 1 bis 3 von Bild 5.19. Für die 1.
und 3. Eigenfrequenz überschneiden sich die Verteilungen der ungeschädigten und geschä-
digten Struktur nicht. Die Frequenzänderungen sind für die 1. und 3. Eigenfrequenz prozentu-
al am größten. Dies stimmt mit der Lage des Rissbildes und deren Wirkung auf die Eigenfor-
men überein. Die 2. Eigenform wird schwächer von dieser Schädigung beeinflusst. Für die 2.
Eigenform überschneiden sich die Verteilungen. Für diese 2. Frequenz wäre eine Interpretati-
on der Messung der geschädigten Struktur ohne Vorinformation schwer möglich, da es zu
einer Überschneidung der beiden Verteilungen kommt.
Im Bild 5.29, rechts soll über die Größe der Korrelation der Ergebnisse der Simulationen Auf-
schluss geben. Im Bild I und II ist zu erkennen, dass die Zufallsfelder leichte Verschiebungen
in die Verhältniszahl der beiden Eigenfrequenzen bringen, die deterministisch konstant ist.
Ähnlich ist es auch in III für einen geschädigten und einen ungeschädigten Zustand. Die Kor-
relationskoeffizienten sind sehr groß.
5.2.5.4 Zusammenfassung und Wertung der Ergebnisse
Für die Verschiebung der Frequenzen konnten ähnliche Ergebnisse wie bei Platte BP 1 fest-
gestellt werden. Die Auswertung beschränkt sich auf den ersten Belastungsabschnitt. Durch
Vergleich mit statischen Werten und Berechnung von Verlustfaktoren konnte die Verände-
rung  der Frequenzen gewertet. Es zeigt sich, dass es ab bestimmten Lasten zu keinen Ände-
rungen der Frequenzen kommt, obwohl die Schädigung der Struktur zunimmt.
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Bild 5.29 Histogramme der 1., 2. und 4. Eigenfrequenz vor und nach der Vorschädigung (100
Samples) (links) sowie verschiedene Korrelationsbeziehungen (I)-(IV), Ebert 1999
Die Eigenformen der Platte vor der Belastung und nach dem Versagen konnten mit den de-
taillierten Messungen an über hundert Messpunkten bestimmt werden. Dieses Vorgehen an
einer Plattenstruktur aus Stahlbeton ist erstmalig dokumentiert. Die Messung ist aufwendig,
aber für eine aktuelle Zustandsaufnahme einzelner Objekte realisierbar. Nur die Messung
dauert mit zwei Arbeitskräften einen Arbeitstag. Die Übereinstimmung der ermittelten unge-
schädigten Eigenformen aus Experiment und FE- Modell ist sehr gut und wurde mit Hilfe des
MAC- Wertes quantifiziert. Durch Vergleich der Eigenformen vor der statischen Last und
nach der statischen Last konnten eine Zusammengehörigkeit nachgewiesen werden.
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5.3 Versuche an Stahlbetonbalken
5.3.1 Zielstellung der Versuche
Ziel der Experimente ist die Untersuchung von Veränderungen der modalen Eigenschaften an
einem Balkentragwerk aus Stahlbeton. Ursache der Veränderungen ist die Schädigung infolge
von Biegerissbildung unter ansteigenden statischen Lasten. Dabei sollen diese Funktionen mit
den gemessenen statischen und ermittelten energetischen Funktionen für die Lastgeschichte
verglichen werden. Der statische Lastversuch wird in einer festgelegten Anzahl von Last-
schritten bis zum Beginn der Plastifizierung der Bewehrung durchgeführt. Dynamische Mes-
sungen werden an der entlasteten Struktur nach dem dreimaligen Wiederholen der aktuellen
Laststufe zur Bestimmung der modalen Eigenschaften durchgeführt. Die dynamischen Reak-
tionen sind lineare Eigenschwingungen unter wiederholtem Hammerimpuls. Die Resultate der
drei Strukturen werden zusammen dargestellt. Über ausgewählte Ergebnisse wird in Ebert &
Bucher, 2000 und 2001 sowie Ebert, 2000 berichtet.
5.3.2 Versuchsaufbau
5.3.2.1 Versuchskörper
Getestet wurden drei Balken, nachfolgend B 1 bis B 3 nach der Reihenfolge des Versuchs-
zeitpunktes genannt. Die Balken haben eine Länge von 2.10m. Der Querschnitt ist 0.12m
hoch und 0.115m breit. Die Stützweite beträgt 1.90m. Die Balken besitzen nur Längsbeweh-
rung von 3∅6 mm an der Unterseite. Der Entwurf der Balken ist vorrangig auf Biegerissbil-
dung bis zum beginnenden Fliessen des Stahls gerichtet. Die Fertigung der Balken erfolgte
nicht gleichzeitig. Bild 5.30 und 5.31 zeigen die Grundrisse mit der Lage der Aufnehmer und
einen Balken im Versuchsstand. Die Zusatzmassen bei allen Versuchen sind weitestgehend
gleich. Zu den Zusatzmassen zählen die Rollen und Platten zur Lasteinleitung sowie die dy-
namischen Aufnehmer.
5.3.2.2 Versuchsstand
Die Balken wurden beidseitig gelenkig gelagert. Dabei diente eine Schneide als Festlager und
eine Rolle als Gleitlager. Der Balken selbst war in einen Mörtel innerhalb eines U- Profils
gebettet. Die Lagerung wurde dann auf starren Stahlböcken vorgenommen. Es kann davon
ausgegangen werden, dass es keine signifikanten Veränderungen an den Auflagerungsbedin-
gungen gab. Während des gesamten Versuches wurde die Art der Lagerung nicht verändert.
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Bild 5.30 Geometrie und Lage der Aufnehmer
    
Bild 5.31 Balken im Versuchsstand mit Lastträger
Zum Eintrag der statischen Last wurde ein Stahlträger aus Doppel- U Profilen verwendet, der
über zwei Rollen die Last in die Viertelpunkte der Struktur einbrachte. Nach dem Beenden
einer Laststufe wurde der Hydraulikzylinder für die Krafteintragung von der Struktur getrennt
und der Stahlträger ebenfalls mit Hilfe einer Vorrichtung angehoben. Damit konnte die dy-
namische Messung ohne den großen Einfluss des Lastträgers auf die kleine Struktur vorge-
nommen werden. Im Anhang D.5 befinden sich weitere Fotos (Bilder D.22 bis D.24) zum
Versuchsaufbau.
Die Anregung des Balkens erfolgte mit einem Hammerimpulsschlag, der im allgemeinen
zehnmal zur Mittelung (Averaging) der Spektren wiederholt wurde. Dazu wurde ein handels-
üblicher Gummihammer verwendet.
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5.3.3 Versuchsdurchführung
Die Balken hatten keine definierten Vorschädigungen. Visuell waren keine Risse festzustel-
len. Trotzdem zeigt sich beim Balken B 3, dass dieser bedeutend weicher im Vergleich zu den
anderen Balken ist. Dynamische Voruntersuchungen wurden bis auf die dynamischen Auf-
nehmer ohne weitere Zusatzmassen durchgeführt, um eine weitestgehend ungestörte Messung
der Struktur zu erhalten. Um die Eigenschaften der ungeschädigten Struktur näher zu untersu-
chen, wurde nur am Balken B 1 eine detaillierte räumliche Aufnahme vorgenommen. Wäh-
rend des statischen Versuches wurden die dynamischen Konfigurationen nicht verändert. Sta-
tisch wurden Durchbiegungen, Verdrehungen und Neigungen, Dehnungen im Zug- und
Druckbereich gemessen. Die Tabellen 5.6 und 5.7 geben einen Überblick über die Messun-
gen.
Balken 1 (B 1) Balken 2 (B 2) Balken 3 (B 3)
ohne Lastgeschirr 4 Konfigurationen
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
mit Lastgeschirr,
vor Belastung
13 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
Belastung
mit Lastgeschirr
13 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
7 Aufnehmer +
1 Kraftaufnehmer
Tabelle 5.6 Dynamische Messungen an den Balken B 1- B 3
Verschiebungen in der Mitte (IWT 2), unter den Lasteinleitungspunkten ≈Viertelpunkte
(3×) (IWT 1 und IWT 3)
Dehnungen Druckdehnungen (DMS) auf der Oberseite in der Mitte innen und außen
(2×); Zugdehnungen (Dehnungsgeber) nur bei B 2 und B 3 (1×)
Verdrehungen an den Auflagern, unter den Lasteinleitungspunkten (4×)
Tabelle 5.7 Statische Messungen an den Balken B 1- B 3
Der statische Lastversuch wurde in 9 bis 14 steigenden Laststufen vorgenommen (Tabelle
D.16). Die Laststufen bestanden aus jeweils drei Belastungsvorgängen. Das Belastungsregime
war so vorgegeben, dass die Zeit des Haltens der Last und die Zeit der Entlastung nach den
beiden ersten Belastungsvorgängen einer Laststufe konstant bei drei Minuten lag. Eine wei-
testgehend konstante Zeit zum Be- und Entlasten wurde realisiert. Die Hydraulik zur Krafter-
zeugung war handgesteuert. Nach dem dritten Belastungsvorgang, vor einer neuen Laststufe
wurde die entlastete Struktur dynamisch gemessen.
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Die Ergebnisse der drei Balkenversuche werden zusammen und vergleichend vorgestellt. Die
Laststufen, Messaufnehmer und die Auswertung sind nicht für alle Balken identisch. Resul-
tate, die repräsentativ für alle Balken sind, werden nur für einen dargestellt.
 5.3.4. Statische Versuchsresultate
5.3.4.1 Durchbiegungen
In Bild 5.32 sind die Kraft- Verschiebungsverläufe der induktiven Wegaufnehmer in der
Mitte und unter einem Lasteinleitungspunkt (nachfolgend LEP genannt) des Balkens B 2 ab-
gebildet. Man erkennt die Hysteresekurven der einzelnen Belastungsvorgänge der Laststufen.
Die Tangentensteifigkeit nimmt infolge zunehmender Schädigung der Struktur ab. Die Plasti-
fizierung des Bewehrungsstahles ist gut zu erkennen. Diese führt zu einer starken Zunahme
der Verschiebungen. Der Aufnehmer unter dem LEP fällt dadurch in der letzten Laststufe aus.
In den Bildern D.17 bis D.19 im Anhang D sind von den drei Balken B 1 bis B 3 jeweils die
drei Kraft- Verschiebungsfunktionen dargestellt.
Der Steifigkeitsverlustfaktor   Dk für alle Laststufen wurde ermittelt. Dieser Anstieg ist iden-
tisch mit der Steifigkeit kij. Der Steifigkeitsverlust des aktuellen Belastungsvorganges ist als
prozentuale Abnahme der Steifigkeit k0 vom ungeschädigten Ausgangszustand definiert. Der
Wert k0 entspricht der Steifigkeit des dritten Belastungsvorganges der ersten Laststufe k13. Bei
der dritten Belastung der ersten Laststufe hat sich das System aus Lastgeschirr und Struktur
unter der Last miteinander verbunden und kann als konstant angenommen werden. Bild 5.33
vergleicht die Faktoren   Dk für die drei Balken.
Der erste Bereich ist durch einen leichten Anstieg der Steifigkeit gekennzeichnet, der als Ver-
änderung in den beschriebenen Versuchsrandbedingungen beim Aufbringen der Belastungs-
vorgänge der ersten Laststufe zu werten ist. Danach kommt es zu einem starken Abfall der
Steifigkeit auf ca. 50% (  Dk=50%) im Bereich von 3 kN bis 5 kN. Das ist genau der Bereich
der Erst- und Folgerissbildung. Dann entwickelt sich der Steifigkeitsverlust langsamer auf
Werte um 65- 73%. Die drei Funktionen von   Dk sind sehr ähnlich. Die relativen Werte des
Balkens B 3 sind etwas geringer, wobei die absoluten Werte der tangentialen Steifigkeit be-
deutend kleiner sind. Dies drückt sich auch in den niedrigen Frequenzen des Balkens B 3 aus,
die im Abschnitt 5.3.6 ausgewertet sind.
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5.3.4.2 Dehnungsmessungen in der Betondruckzone
Für die drei Balken ergaben sich prinzipiell die gleichen Verläufe und Merkmale bei den
Dehnungsmessungen in der Betondruckzone. Den Verlauf der Dehnungen für Balken B 2
während aller Zeitschritte zeigt Bild 5.34. Die Kurven der beiden Dehnmessstreifen (DMS)
links und rechts außen in Balkenmitte sind nahezu identisch. Über die schwarze Linie der
Werte von DMS 1 wurden in heller Farbe die Werte von DMS 2 aufgetragen. Die maximalen
Dehnungen betragen 2.5‰. Der Balken befindet sich kurz vor dem Betondruckversagen. Es
ist zu erkennen, dass über alle Laststufen zunehmend bleibende Dehnungen vorhanden sind.
Bild 5.35 zeigt eine Interpolation der gemessenen Dehnungen in die Spannungs- Dehnungsli-
nie nach den Polynomansätzen von Jahn, 1997 für das einaxiale Druckverhalten des Betons
(siehe auch Abschnitt 3.2.2). Somit kann eine theoretische Spannungs- Dehnungsfunktion als
Umhüllende bei Annahme einer Betonklasse erzeugt werden. Im Bild 5.36 sind die maxima-
len und bleibenden Dehnungen über ihre Lasten aufgetragen und die Werte jeweils miteinan-
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der verbunden. Die tangentiale Steifigkeit nimmt bei Entlastung stetig ab, Bild 5.36. Trotz-
dem ist in Näherung eine Vernachlässigung dieser Schädigung möglich. Diese Annahme wird
für das Materialgesetz für das Betondruckverhalten im Abschnitt 6.2 genutzt.
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Bild 5.34 Stauchungs- Zeitfunktion der beiden Dehnmessstreifen, DMS 1 helle Linie, DMS 2
schwarze Linie unter der hellen Linie, B 2
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Bild 5.35 Interpolation in die theoretische
Spannungs- Dehnungsfunktion C25 /30, B2
Bild 5.36 Last- Stauchungsverlauf für DMS in
der Druckzone, B 2
5.3.4.3 Energetische Versuchsresultate
Nachfolgend werden energetische Untersuchungen nach Abschnitt 2.2 unter Verwendung der
Durchbiegungsfunktionen durchgeführt. Diese stammen von Wegaufnehmern unter den bei-
den Lasteinleitungspunkten und stellen somit den Input an Energie in das System dar. Bild
5.37 zeigt die Werte der einzelnen Energieanteile für alle Belastungsvorgänge der Laststufen
für den Balken B 2. Die Ergebnisse dieser Berechnungen sind für die beiden anderen Balken
sehr ähnlich.
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Bild 5.37 Energetische Anteile   Eg ,   Ee,   Es ,  Ed  und   Edis für B 2
Die Gesamtenergie Eg der Belastungsvorgänge nimmt erwartungsgemäß mit steigender Last
zu. Für die höheren Laststufen sind deutlich die zusammengehörenden Belastungsvorgänge
zu erkennen. Das gleiche gilt für die elastische Energie Ee. Die Strukturänderungsenergie Es
weist im ersten Belastungsvorgang einer Laststufe größere Werte auf. In diesem Belastungs-
vorgang finden die strukturellen Veränderungen statt. Es kommt zur weiteren Rissbildung,
Rissaufweitung und zum Lösen des Verbundes aufgrund der Laststeigerung. Mit dem zweiten
und dritten Belastungsvorgang wird der Schädigungszustand zu der aktuellen Laststufe abge-
schlossen. Der zweite Belastungsvorgang hat noch etwas höhere Werte gegenüber dem drit-
ten. Die dissipierten Energien sind weitere Mikrorissbildungen sowie Biegerissverlängerun-
gen. Mögliche Plastifizierungsvorgänge zählen ebenfalls zu der Strukturänderungsenergie.
Die drei zusammengehörenden Dämpfungsenergiewerte Ed einer Laststufe sind nahezu
gleich, wobei meist der Wert für den ersten und den dritten Belastungsvorgang etwas höher
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ist. Diese Energie kann als dissipierte Energie infolge von Reibungsvorgängen zwischen Be-
wehrung und Beton betrachtet werden. Dieser energetische Anteil entsteht durch den „Wider-
stand“ der Struktur gegen die Lastumkehr. Bei der Entlastung kommt es zu bleibenden Ver-
formungen durch die Reibungskraft zwischen Bewehrung und Beton. Bei der Neubelastung
muss wiederum diese Reibung erst überwunden werden und die Struktur bleibt in ihrer Reak-
tion zurück. Weiterhin können auch die Diffusionsvorgänge für Wassermoleküle dafür ver-
antwortlich sein. Solche Modelle, oftmals als Erklärung der Dämpfung im Beton angeführt,
gehen von einer Bewegung von Wassermolekülen unter Belastung aus. Für die gesamte dissi-
pierte Energie Edis ist deutlich die Dominanz des Wertes des ersten Belastungsvorganges zu
erkennen. Bild 5.38 zeigt die Zunahme der summierten Gesamtenergie Eg und der summierten
Strukturänderungsenergie Es über den Lastverlauf. Die Summe der dissipierten Energie Es ist
anfangs sehr klein. Einen deutlichen Anstieg gibt es für Lasten oberhalb von 4 kN, wenn es
zur starken Rissbildung kommt. Danach nimmt die dissipierte Energie nahezu linear zu und
die Kurve wird erst ab 15 kN nochmals steiler. Zu diesem Zeitpunkt treten erste Plastifizie-
rungen auf.
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für den Lastverlauf, B 2
5.3.5 Rissverlauf
Der Rissverlauf für die drei Balken ist durch Ausbildung der typischen, vertikalen Biegerisse
gekennzeichnet. Der Rissverlauf wurde bei allen Balken verfolgt. Eine umfassende Beobach-
tung fand bei den Balken B2 und B3 statt. Die Rissbilder wurden bei diesen Balken für jeden
Lastverlauf ausgewertet und qualitativ in Lage und Länge aufgetragen. Die geschah anhand
der Risskennzeichnung nur auf der Balkenseite, an der sich keine Messaufnehmer befanden.
Die Höhe der Risse beträgt bei allen Versuchen nicht mehr als 2/3 der Höhe, also maximal 8
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cm. Beispielhaft sind im Bild 5.39 für die beendete Laststufe vor dem Versagenslastfall die
Risszustände abgebildet. Alle Risszustände zu den einzelnen Laststufen sind im Anhang D in
den Bildern D.20 und D.21 enthalten. Die Rissprotokolle befinden sich im Anhang D in den
Tabellen D.17 bis D.19.
Bild 5.39 Risszustände der Balken B 2 (oben) und B 3 (unten) nach Beendigung der letzten
Laststufe vor dem Versagen
5.3.6 Dynamische Versuchsresultate
Für die Balken wurden die erste Biegeeigenfrequenz und der Dämpfungsverlauf untersucht.
Den Verlauf der ersten Eigenfrequenz für alle Balken zeigt Bild 5.40. Für Balken B 1 und B 2
zeigt sich der typische Verlauf. Zuerst kommt es zu relativ kleinen Änderungen der Frequen-
zen. Dann kommt es infolge starker Rissbildung zu einem sehr starken Abfall der Frequenzen.
Nachfolgend nehmen diese nur noch schwach ab, obwohl es mit ansteigender Last zu Riss-
verlängerungen, Rissverweigungen und auch einzelnen Rissneubildungen kommt. Balken B 3
besitzt eine bedeutend niedrigere erste Eigenfrequenz. Offensichtlich ist dieser Balken vorge-
schädigt. Nach den Laststufen oberhalb von 5 kN nähert sich die Kurve den anderen Kurven
an. Die Kurve bleibt aber unterhalb der anderen Kurven. Mit den Dehnmessstreifen in der
Betondruckzone wurden ebenfalls dynamische Messungen durchgeführt. Die Ermittlung der
Frequenzen aus diesen Messungen ist möglich und es konnten die selben Werte ermittelt wer-
den. Die Werte sind der Frequenzen sind in Tabelle D.16 des Anhanges D.5 zu finden.
In Bild 5.41 ist der Frequenzverlustfaktor Df für alle drei Balken zu sehen. Die Balken B 1
und B 2 haben einen ähnlichen Verlauf. Der Balken B 3 hat wie erwähnt eine bedeutend ge-
ringere Frequenz zu Beginn des Versuches. Daher wird diese Funktion nach unten verscho-
ben. Für die Balken B 1 und B 2 nimmt der Wert stark mit der Erstrissbildung zu, um dann
einen Wert von ca. 50% bis zu einer Last von 16 kN zu behalten. Der Verlustfaktor Df ist also
wesentlich kleiner im Vergleich zu Dk. Weiterhin steigt Dk mit höherer Last an, auch wenn
der Zuwachs geringer wird. Die weiteren Schädigungsprozesse an der Struktur, die Rissver-
längerungen, Rissverzweigungen und auch einzelne Neurissbildungen wirken sich nur
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schwach auf die Frequenzen der entlasteten Struktur aus, während diese im Verlauf von Dk
zu sehen sind.
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Bild 5.41 Frequenzverlustfaktor Dk -Lastfunktion, B 1- B 3
Zur Dämpfung wurden nur wenige Untersuchungen durchgeführt. Bild 5.42 zeigt die Funkti-
on des Dampfungsmaßes D für die erste Eigenfrequenz. Das Dämpfungsmaß liegt bei ca. 2%
nach den ersten Laststufen. Dies stellt einen sehr üblichen Wert für Stahlbeton dar. Dann
steigt die Dämpfung stark an (4 kN). Nach den starken Rissbildungen fällt sie wieder ab, aber
bleibt auf einem höheren Niveau bei ca. 3%. Das Dämpfungsmaß ist hier im Spektralbereich
mit Hilfe von Zeitfenstern ermittelt. Von Fenstern der Zeitreihe wird wiederholt die Fourier-
Transformierten gebildet. Das Fenster wird jeweils um eine Zeitdauer n×  ∆t  versetzt. Die An-
zahl der Messpunkte ist n,   ∆t  der Zeitschritt. Von den Fouriertransformierten wird dann ein
Mapping- Plot erzeugt. Anschließend wird das Abklingen der Werte der gewünschten Fre-
quenz in den Spektren über die Zeit verfolgt.
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Die Dämpfung ist als Schädigungsindikator oder -maß sehr eingeschränkt geeignet. Zwar
lässt sich ein Ansteigen bei Rissbildung feststellen, aber die Werte vor und nach den maßgeb-
lichen Schädigungsprozessen sind nahezu identisch. Daher ist der Zustand auch bei Vorin-
formationen über die ungeschädigte Struktur schwer einzuordnen.
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Bild 5.42 Dämpfungsmaß D- Lastfunktion, B 2
5.3.7 Energetische Indikatoren und Schädigungsmaß
Für die Balken wird die normierte Stukturänderungsenergie   δS  nach Bolle, 1999a berechnet
(siehe Abschnitt 2.2). Für das Bild 5.43 wurden die Werte   δS  nur vom ersten Belastungsvor-
gang jeder Laststufe verwendet, da hier die für den Indikator relevanten Strukturveränderun-
gen geschehen. Der Wert   δS  steigt bis zur 6. Laststufe an, um dann kontinuierlich bis zum
Versagen abzunehmen. Bei der 13. Laststufe (17 kN) erhöht sich   δS . Dann erfüllt der Indika-
tor seine Funktion, beginnende Plastifizierungen im Tragwerk anzuzeigen. Dies ist die Last-
stufe vor der Plastifizierung. Es wird angezeigt, dass in der Struktur neue dissipative Vorgän-
ge beginnen, die ins Verhältnis gesetzt mit der elastischen Energie zum Ansteigen des Indi-
kators führen. Das Absinken von   δS  zuvor deutet auf abnehmende, dissipative Vorgänge hin.
Dies ist in der Phase eines abgeschlossenen Rissbildes der Fall. Der Indikator   δS  funktioniert
unter den vorliegenden Versuchsbedingungen besser als das Dämpfungsmaß.als Schädi-
gungsindikator.
Das bezogene Energiemaß   δD zeigt Bild 5.44. Auch hier ist eine Erhöhung mit der Rissbil-
dung zu sehen und die allmähliche Abnahme mit steigender Last. Prinzipiell hat man die Pro-
bleme des Dämpfungsmaßes D, wenn man Aussagen zum Strukturzustand machen soll.
Das Schädigungsmaß DQ nach Meyer, 1988 wird für die Kraft- Verschiebungskurven unter
den Lasteinleitungspunkten berechnet. Bei der vorliegenden Belastung handelt es sich um
eine zyklische Belastung ohne Vorzeichenwechsel, so dass kein   DQ
−  existiert. Der erste Bela-
5 Experimente zur Bestimmung dynamischer und statischer Eigenschaften bei Schädigung 124
stungsvorgang jeder Laststufe wird als Primärhalbzyklus, der zweite und dritte Belastungs-
vorgang als Folgehalbzyklus betrachtet, da die Last konstant bleibt und nur die maximalen
Verformungsamplituden wieder erreicht werden. Bild 5.45 zeigt das Ergebnis der Untersu-
chung für die Verschiebungen unter den LEP für die Balken B 1 - B 3.
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Bild 5.45 Verlauf des Schädigungsindex   DQ  nach Meyer, B 2
Zur Ermittlung von   DQ wurde die Kraft- Verschiebungskurve bis zum ersten Belastungsvor-
gang der letzten Laststufe ausgewertet (siehe auch Bild 5.32). An diesem Punkt ist das maxi-
male Arbeitsvermögen   Eu der Struktur erreicht. Die Plastifizierung der Bewehrung setzt ein
und würde zu einem Versagen der Struktur führen. Die Funktion bestätigt für B 1 und B 2 den
von Meyer definierten Schädigungsindex insofern, dass dieser in der Nähe von 100% Schädi-
gung endet. Dies ist von der Definition her nicht zwingend vorgegeben. Nach einer nur
schwachen Schädigung in den ersten Laststufen kommt es zu einem stärkeren Anstieg, der
sich dann linear bis zum Versagen der Struktur fortsetzt. Vor der letzten Laststufe beträgt die
Schädigung 35- 40%. Es zeigt sich ein deutlicher Unterschied zu den Steifigkeitsverlustfakto-
ren. Diese fallen im Bereich der Rissbildung stark ab und stabilisieren sich in den Bereichen
der weiteren Rissaufweitung und Verzweigung. Zwar reagiert der Balken bei Rissbildung
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hysteretisch, aber bezogen auf das maximale Arbeitsvermögen sind dies nur kleine dissipative
Energieumsätz
5.4 Ultraschalluntersuchungen an Stahlbetonstrukturen
5.4.1 Grundlagen
Messungen mit Ultraschall gehören zu den zerstörungsfreien Prüfverfahren im Bauwesen.
Mechanische Wellen, die sich in einem Körper ausbreiten, rufen elastische Verformungen
hervor. Ultraschallwellen sind Wellen, deren Frequenz oberhalb von 20 kHz bis 100 MHz
liegen. Die wichtigsten Wellenarten sind Longitudinalwellen und Transversalwellen. Bei
Longitudinalwellen ist die Schwingungsrichtung gleich der Wellenausbreitungsrichtung. Bei
Transversalwellen stehen Schwingungs- und Wellenausbreitungsrichtung senkrecht zueinan-
der. Die Messungen dienen vor allem der Bestimmung der Homogenität und der Festigkeit
von Materialien. Es können Fehlstellen lokalisiert und Risstiefen bestimmt werden.
Ziel der Untersuchungen ist, durch Messung der Ultraschallgeschwindigkeiten Vorstellungen
über Korrelationsstrukturen des Elastizitätsmoduls zu erhalten. Bei der Anwendung von kor-
relierten Zufallsfeldern stehen im allgemeinen keine experimentellen Daten zur Verfügung.
Im folgenden sollen Verfahren kurz vorgestellt werden, die im Zusammenhang mit den eige-
nen Untersuchungen genutzt werden. Das Laufzeitmessverfahren mißt die Durchlaufzeit eines
Ultraschallimpulses zwischen zwei Punkten eines Bauteiles. Weiterhin wird die Laufstrecke
ermittelt und so die Schallgeschwindigkeit. Der Impuls wird auf der Betonoberfläche erzeugt
und an einer anderen Stelle des Bauwerkes wieder abgenommen. Solche Messungen können
entlang einer Oberfläche (z.B. auf einer Oberfläche einer Deckenplatte) oder durch ein Bau-
teil hindurch erfolgen (z.B. an zwei gegenüberliegenden Längsseiten eines Balkens). Vorhan-
dene Bewehrungslagen können sich auf das Ergebnis der Messungen auswirken, da die Fort-
pflanzungsgeschwindigkeit des Impulses im Stahl wesentlich größer ist. Entweder sollten
möglichst keine Stahleinlagen zwischen Sender und Empfänger liegen oder die Bewehrung ist
bei der Auswertung zu berücksichtigen.
Die Ultraschallgeschwindigkeit v
  
v K
Ed
= ⋅
ρ
 (5.7)
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hängt vom dynamischen Elastizitätsmodul Ed  und von der Rohdichte ρ ab. K ist ein Faktor
mit der Querdehnzahl µ. Der Faktor K für eine Longitudinalwelle leitet sich vom Kompressi-
onsmodul mit
K =
−
+( ) ⋅ −( )
1
1 1 2
µ
µ µ
, (5.8)
ab. Für eine Transversalwelle, die vom Schubmodul abhängt, lautet K
K =
−
+( )
1
2 1
µ
µ
. (5.9)
5.4.2 Untersuchungen an einer Platte und an zwei Balken
5.4.2.1 Untersuchungen an einer Stahlbetonplatte
Mit der Laufzeitmessmethode wurden an einer bewehrten Stahlbetonplatte nach Meinhold,
1995 (siehe auch 2.2.3) die Ultraschallgeschwindigkeiten ermittelt. Dabei wurde stets zwi-
schen zwei Punkten auf der Plattenober- und unterseite gemessen. Das Ergebnis ist in Bild
5.46 zu sehen. Dabei wurden die Werte an den Messpunkten aufgetragen und interpoliert.
Interessant ist die Korrelationsstruktur, die das Bild aufweist, ohne dass diese weiter quantifi-
ziert wird. Die Lage der regelmässigen Bewehrungsmatte ist bekannt. Daher wird davon aus-
gegangen, dass die Wirkungen der Bewehrung zu vernachlässigen sind, da sie in jedem
Messpunkt gleich auftreten.
Bild 5.46 Ultraschallgeschwindigkeiten der Platte zwischen 39900 und 4700 m/s
5.4.2.2 Untersuchungen an Stahlbetonbalken
An zwei Stahlbetonbalken (Eigenschaften siehe Abschnitt 5.3) wurden Ultraschalluntersu-
chungen durchgeführt. Dabei wurde ein Balken später als Balken B 2 getestet, der andere,
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nachfolgend B 4 genannt, wurde nach der Messung für Druckfestigkeitsprüfungen zerstört.
Tabelle 5.8 gibt einen Überblick über die durchgeführten Ultraschallmessungen.
Balken B 2 Balken B 4
Messung 1
Durchschallung in Balkenlängs-
achse (Stirnseite zu Stirnseite)
5 Punkte 5 Punkte
Messung 2
Durchschallung in horizontaler
und vertikaler Richtung des
Querschnitts
10 cm Abstandsraster in
Querrichtung und 4 cm Ab-
standsraster in Längsrich-
tung (20 x 2Messpunkte)
3 cm Abstandsraster in
Querrichtung und in Längs-
richtung (69 x 3=207 Mess-
punkte)
Tabelle 5.3 Überblick über die Ultraschallmessungen
Für die Messung 1 wurden annähernd gleiche Werte an allen Punkten der beiden Balken er-
mittelt. Ein Einfluss der Bewehrung, die in dieser Richtung verläuft, konnte nicht festgestellt
werden. Für den Balken B 4 zeigt das Bild 5.47 die Ultraschallgeschwindigkeiten in Form
von 3D- Balkendiagrammen über die Balkenoberfläche aufgetragen. In den Diagrammen las-
sen sich keine Korrelationsmuster erkennen. Die prozentualen Abweichungen vom Mittelwert
sind gering.
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Bild 5.47 Prozentuale Abweichungen vom Mittelwert der Ultraschallgeschwindigkeit in hori-
zontaler (oben) und vertikaler Richtung (unten), B 4
Einzelne Messreihen, die über die Balkenlängsachse aufgetragen sind, zeigt Bild 5.48. Diese
Messreihen liegen in Balkenquerrichtung nebeneinander. In Bild 5.49 ist die Korrelations-
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funktion für die drei vertikalen Messreihen der Messung 2 aufgetragen. Diese hat den Wert 1
bei dem Wert Null der Korrelationslänge. Dieser Wert ist aus Gründen der Skalierung nicht
abgebildet. Es sind Korrelationslängen bis 90 cm berücksichtigt. Die Korrelationen sind klein
und übersteigen 30% nicht. Es kann vermutet werden, dass für die Schwankung der Korrela-
tionsfunktion bereits der Messfehler des Verfahrens eine große Rolle spielt.
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Bild 5.48 Ultraschallgeschwindigkeit in vertikaler Richtung für benachbarte Messreihen, B 4
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Bild 5.49 Korrelationskoeffizienten der Ultraschallgeschwindigkeiten in vertikaler Richtung
für benachbarte Messreihen entlang der Balkenlängsachse für 30 Abstände, B 4
An dem Balken B2 wurden vor den Belastungsversuchen ebenfalls Durchschallungsmessun-
gen durchgeführt. Auch hier kann eine ähnliche Fluktuation der Werte festgestellt werden.
Die prozentualen Abweichungen liegen in dem Bereich des Balkens B 4.
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Die Versuche brachten nicht die gewünschten Ergebnisse, über räumliche Korrelationsstruk-
turn Aufschluss zu erhalten. Von einer Korrelation zwischen Ultraschallgeschwindigkeit und
Elastizitätsmodul geht man in der Literatur aus, aber auch hier ist noch viel Forschungsbedarf
notwendig. Die ohne Zweifel vorhandenen räumlichen Verteilungen von Materialparametern
wie z.B. des Elastizitätsmoduls lassen sich sehr schwer nachweisen. Damit bleibt das Problem
ungelöst, die Parameter des Zufallsfeldes mit realen Daten zu belegen.
6 Numerische Untersuchungen der Stahlbeton-
balken mit stochastischen Materialeigenschaften
6.1 SFE- Modell für Stahlbetonbalken mit diskreter Rissmodellierung
6.1.1 Ziel und Idee des Modells
Ziel der Untersuchung mit einem numerischen Modell ist es, zufällige Schädigungsentwick-
lungen in Form von vertikalen Biegerissen an einer Balkenstruktur unter Berücksichtigung
von stochastischen Materialeigenschaften zu simulieren. Dazu werden räumlich korrelierte
Zufallsfelder nach Kapitel 4 verwendet. Der erste Riss entsteht durch diese stochastische Mo-
dellierung im Bereich gleicher Belastung an der „schwächsten“ Stelle des Tragwerkes. Auch
die weitere Rissentwicklung hängt von den zufälligen Materialeigenschaften ab. Für das Fi-
nite Element Modell wird eine diskrete Rissmodellierung mit Kontaktelementen ohne Neu-
vernetzung verwendet.
Das nichtlineare Materialmodell gibt wesentlichen Merkmale der hysteretischen Last- und
Entlastungskurven der statischen Parameter wieder. Das bedeutet, dass es im Modell zu Ris-
söffnungen mit abnehmenden Steifigkeiten und Rissschließungen mit Entlastungssteifigkeiten
kommt. Nach der Entlastung des Modells wird in Analogie zum Experiment eine Eigen-
wertanalyse durchgeführt, um die aktuellen dynamischen Eigenwerte der Struktur zu erhalten.
So werden statische wie auch dynamische Ergebnisse des gleichen FE- Modells mit den Ex-
perimenten verglichen. Wichtige Aussagen zu den Zuständen der Struktur nach statischer
Entlastung und anschließender dynamischer Messung mit linearen Schwingungen können
getroffen werden. Dieser Ansatz ist in der Literatur bisher nicht zu finden.
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6.1.2 Verwendete Elemente, Aufbau, Lagerung
Die Balken sind dreidimensional mit Finiten Elementen modelliert. Das Modell besteht aus
achtknotigen Volumenelementen für den Beton und Balkenelementen für den Bewehrungs-
stahl. Bild 6.1 zeigt das gesamte Modell und Bild 6.2 ein Detail. Querschnitte für vertikale
Biegerisse des Betons sind in einem festen Abstand vorgegeben. Diese Querschnitte, ange-
deutet durch die schwarzen Punkte in Bild 6.1, besitzen dreidimensionale Federkontaktele-
mente (Bild 6.3) für die Zugrissbildung des Betons. Die drei Steifigkeiten des Federelementes
sind in Richtung der globalen Achsen definiert. Diese Elemente für diskrete Rissmodellierung
verlieren ihre Steifigkeit in Richtung der Balkenlängsachse bei einer gegebenen Kraft äqui-
valent zu einer Zugfestigkeit (siehe 6.1.4). Die Querkrafttragfähigkeit bleibt erhalten, da bei
diesem Vorgang zur Verzahnungswirkung der Rissufer kommt. Für die Kontaktzone zwi-
schen Betonelement und Bewehrungselement wird ein weiteres Kontaktelement nach Bild 6.3
angewendet, das das Versagen des Verbundes nach dem Reißen des Betons um den Beweh-
rungsstab berücksichtigt. Dieses dreiknotige Federkontaktelement besitzt zwei Knoten an
Volumenelementen und einen Knoten an einem Balkenelement. Neben den Steifigkeiten zwi-
schen Beton- und Beton werden dreidimensional Steifigkeiten zwischen Stahl- und Beton
aufgestellt. Die Schubfeder in Richtung der Balkenlängsachse wird für ein einfaches Ver-
bundgesetz genutzt.
Das Modell ist für alle numerischen Berechnungen gelenkig gelagert. Die Lagerung erfolgt
als Linienlagerung an der Unterfläche des Modells, zu sehen an den Rhombussymbolen links
und rechts über den Pfeilen für die vertikale Stützkraft im Bild 6.1.
Bild 6.1 FE- Modell der Struktur mit Volumenelementen (grau) und Kontaktquerschnitten
(schwarze Punkte)
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Bild 6.2 Detail des FE- Modelles mit Volumenelementen und Balkeneelementen für die Be-
wehrungsstäbe
x
AAAAAAA
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x
Volumen-
element 
(Beton)
Bild 6.3 Federkontaktelemente mit zwei Knoten (links) und drei Knoten (rechts)
6.1.3 Materialgesetz für den Stahl
Für den Stahl BSt 500 S wird ein bilineares, kinematisches Materialgesetz mit kinematischer
Verfestigung gewählt. Die verwendeten Balkenelemente erhalten einen Verfestigungspara-
meter α
  
α =
E
E
1
0
(6.1)
von 0.01. Somit entspricht die Fliessspannung   σy  näherungsweise der Spannung   σ0 . E1 ist
der Elastizitätsmodul für die Verfestigung. Bild 6.4 zeigt die Spannungs- Dehnungsfunktion.
Damit können die Fließvorgänge des Stahles modelliert werden. Diese treten bei den drei
Balken erst kurz vor Ende des Versuches auf und sind für das Versagen verantwortlich. Nu-
merisch wird die Plastifizierung des Stahles schnell zur Nichtkonvergenz der Berechnung
führen.
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σy 
σy- Yield Stress 
Bild 6.4 Bilineares Stoffgesetz für Stahl, SLang 2001
6.1.4 Materialgesetze für den Beton
6.1.4.1 Spannungs- Dehnungskurve des Betons im Druckbereich
Für das nichtlineare Verhalten im Druckbereich wurde das eindimensionale nichtlineare
Stoffgesetz mit Polynomansatz vierten Grades nach Jahn, 1996 eingesetzt. Die vier Polynom-
koeffizienten Ai, i=1,.., 4 werden als Materialwerte für das Betondruckstoffgesetz angewen-
det. Die Gleichung (3.6) aus Kapitel 3 beschreibt die Berechnung der Spannungen. Die Be-
rechnung des Anstieges E der Spannungs- Dehnungskurve wird mit
  
E f i Ac c i
i
c
iε ε( ) = +( ) +
=
∑ 1 1
0
3
(6.2)
berechnet. Das Gesetz wirkt in Richtung der lokalen x-Achse des Volumenelementes. Es ist
nichtlinear plastisch nach Bild 6.5. Schädigung wurde nicht berücksichtigt. Das bedeutet, dass
der Anstieg für die Entlastung und erneute Belastung immer konstant bleibt und dem tangen-
tialen Anstieg des Koeffizienten A1 entspricht. Bild 6.6 zeigt das Wirken des Materialgesetzes
für wiederholte Be- und Entlastung in einer stochastischen numerischen Berechnung.
Für die Entscheidung, keine Schädigung zu beachten, wurde die Last- Dehnungskurve nach
Bild 6.7 ausgewertet. Man erkennt einen relativ parallelen Verlauf der Be- und Entla-
stungsäste bis zu Lasten von über 10 kN. Schädigung ist vorhanden, wird aber vernachlässigt.
Auch die Spannungs- Dehnungskurve bis zur Entfestigung nach Bhan & Hsu aus Krätzig,
1999 in Bild 6.8 unterstützt diese Entscheidung.
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Bild 6.8 Spannungs- Dehnungskurve des
Balkens nach Bhan & Hsu, Krätzig 1999
6.1.4.2 Diskrete Rissmodellierung
In einem bestimmten Abstand werden vertikale Risskontaktquerschnitte vorgegeben. Damit
sind nur vertikale Biegezugrisse möglich. Die Versuchsergebnisse zeigen, dass diese Risse
dominant für den untersuchten Balkentyp sind. Der Abstand wird an Hand der theoretischen
Rissabstandsbreite und in Abhängigkeit der Vernetzung gewählt. Die Vernetzung muss noch
zu einer akzeptablen Anzahl von Freiheitsgraden für das Modell führen. Dabei muss berück-
sichtigen werden, dass dieses stark nichtlineare Problem mit zahlreichen Lastfällen mit Be-
und Entlastung berechnet wird und weiterhin stochastisch simuliert wird.
Das Federelement versagt bei einer Zugkraft, die äquivalent zur maximal aufnehmbaren
Zugspannung ist. Die Kräfte im Querschnitt werden so aufgeteilt, dass sie der Einzugsfläche
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des jeweiligen Kontaktelementes entsprechen. Das Materialgesetz der Federelemente ist
wegabhängig. Daher ist die Kraft das Produkt aus Federkonstante und Weg. Die Materialpa-
rameter der Kontaktelemente werden so gewählt, dass diese eine einheitliche Verschiebung
für das Anrissverhalten und unterschiedliche Federkonstanten haben. Der Punkt, an dem das
Federelement versagt, ist dann äquivalent der Risszugspannung für die Betonklasse. Die er-
mittelten Parameter werden dem FE- Modell als Materialwerte übergeben. Für ein determini-
stisches Modell wird mit diesem Vorgehen sichergestellt, dass die Rissentwicklung und im
Bereich gleicher Kräfte gleichzeitig verläuft, also keine zufälligen Anteilen aus falschen Mo-
dellannahmen kommen.
Das Materialgesetz für Biegezugrisse senkrecht zu den Kontaktquerschnitten zeigt Bild 6.9.
Ist die Biegezugspannung erreicht, kommt diese Kurve für Tensile Strain Softening in An-
wendung. Beschreibungen dazu sind im Kapitel 3 und die Gleichungen für das Materialgesetz
in Anhang E enthalten. Für die Entlastungsfunktion wird die Annahme gewählt, dass die
Funktion stets in den Ursprung zurückgeht und damit wird Schädigung berücksichtigt. Dies
ist ein möglicher Ansatz, wie er in der Literatur zu finden ist. Bild 6.10 zeigt eine Rückstell-
kraft- Rissöffnungskurve aus der numerischen Berechnung. Durch diese Funktion kommt es
bei Entlastung der Struktur zur Erhöhung der Steifigkeit und damit der Frequenz der entla-
steten Struktur im Vergleich zu der fiktiven Frequenz unter Last.
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Bild 6.9 Rissöffnungskurve für den Beton Bild 6.10 Nachrissverhalten des Betons (Bei-
spiel aus Berechnung)
6.1.5 Material- und Festigkeitsparameter und die Anwendung von Zufallsfeldern
Der Elastizitätsmodul sowie die Massendichte der Volumenelemente des Betons sind so ge-
wählt oder updated, dass das deterministische, ungeschädigte Modell die ersten experimen-
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Material Stahl
BSt 500 S, ø 6
Beton
Massendichte
  
kg
m3




7850 2300...2500
ideell 2500...2700 mit Zusatz-
massen
Elastizitätsmodul
  
N
mm2




  ES=210000 C25/30   Ecm =30500
C30/37   Ecm =32000
Ermittlung durch Kalibrierung des
Modells
Querdehnzahl ν 0.3 0.2
Festigkeitsparameter
  
N
mm2




Streckgrenze
  βS=500
Zugfestigkeit
  βZ =550
Mittelwert der Betondruckfestig-
keit   βcm / Bruchdehnung εcu (‰)
C25/30: 33 / -3.3
C30/37 38 / -3.2
Mittelwert der Zugfestigkeit   fctm
C25/30 2.6
C30/37 2.9
Tabelle 6.1 Parameter für das FE- Modell des Stahlbetonbalkens
Untersuchungen zur Wahl der Parameter für das Zufallsfeld sind in Abschnitt 4.2.3 beschrie-
ben. Bild 6.11 gibt einen Überblick über diese Untersuchungen. Zuerst erfolgen Variationen
der Korrelationslänge. Ausgehend von der gewählten Korrelationslänge werden die Ergebnis-
se der Simulation mit einfacher Monte Carlo Methode (1000 Samples) und mit Latin Hyper-
cube Sampling mit verschiedener Anzahl von Simulationen (32, 64, 128 Samples) verglichen.
Die fettgedruckten Zellen beinhalten die Werte, die sich für weitere Voruntersuchungen bzw.
für die stochastische Simulation des Balkens als am günstigsten erwiesen.
Für die Steifigkeitsparameter wird ein gemischtes Zufallsfeld aus Volumenelementen und
Federkontaktelementen verwendet. Die dazugehörigen Materialparameter sind der Elastizi-
tätsmodul bzw. die Federsteifigkeit. Weiterhin wird ein Zufallsfeld für die Zugfestigkeit der
Federkontaktelemente in den Kontaktquerschnitten erzeugt. Die beiden Zufallsfelder für
Steifgkeit und Festigkeit sind voll korreliert. In Tabelle 6.2 sind die Parameter des Zufallsfel-
des zu finden.
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k= 0.5 m
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LHS
k= 2.1
128 ZV
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Q=0.9896
20 Läufe
LHS
k= 2.1
128 ZV
128 Samples
Q=0.9979
20 Läufe
Bild 6.11 Ablauf der Untersuchungen an der Balkenstruktur für die Verknüpfung von Zu-
fallsfeldern und Latin Hypercube Sampling
Zufallsfeld
für
Typ/ Mittelwert/
Variationskoeffizient
Korrelati-
onslänge
Verwendete
Elemente
Anzahl der Ele-
mente=
Zufallsvariablen n
Anzahl der ver-
wendeten Varia-
blen für LHS n*
Steifigkeit
[N/m2]
lognormal/
3.2e10 /0.2
2.1 m Volumenele-
ment Brick8,
Federkontakt
840;
940
128
Zugfestig-
keit [N/m2]
lognormal/
3.3e6/ 0.2
2.1 m Federkontakt 940 128
Die Werte für das Zufallsfeld der Federelemente sind eine äquivalente Federkonstante[N/m] und eine Kraft [N]
Tabelle 6.2 Parameter der Zufallsfelder für das FE- Modell
6.1.6 Dynamische Eigenschaften des FE- Modells
Ausgewählte Eigenformen und die dazugehörigen Eigenfrequenzen zeigt Bild 6.12. Die un-
verformte und die verformte Struktur werden überlagert. In einer weiteren Strukturdarstellung
werden die Knotenlinien gezeigt, in dem gegenphasige Strukturteile in schwarz- weiß darge-
stellt sind. Abgebildet sind die ersten drei vertikalen Biegeschwingungen des Balkens. Die
Eigenwerte wurden ungedämpft nach Gleichung 2.3 bestimmt. Die Eigenmoden haben die
klassischen Formen der analytischen Betrachtung eines Trägers auf zwei Stützen, auch wenn
die räumliche Modellierung kleine Abweichungen bringt. Das Gleitlager befindet sich auf der
rechten Seite.
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Bild 6.12 1., 3. und 5. Eigenform des FE- Modells, verformte und unverformte Struktur links,
Darstellung der Knotenlinien
6.2 Statistische Beschreibung der Strukturantworten für die Belastungsge-
schichte
Mit dem vorgestellten SFE- Modell werden Realisationen ungeschädigter Strukturen erzeugt
und anschließend deren "Lebensläufe" bei gleichem Lastverlauf modelliert. Nachfolgend
werden Ergebnisse dargestellt, bei denen mit unterschiedlichen Qualitäten der Materialgesetze
gearbeitet wurde. Ausgewertet werden die statistischen Momente der Systemantworten nach
einer bestimmten Laststufe.
6.2.1 Ergebnisse ohne Entlastungsfunktionen und ohne Berücksichtigung des
Nachrissverhaltens
Die erste Untersuchung wird ohne Entlastungsfunktionen für den Beton und ohne Berück-
sichtigung des Nachrissverhaltens durchgeführt, Ebert, 2000 und Ebert & Bucher 2001. Beim
Riss des Betons am Bewehrungsstab wird der Verbund aufgehoben, in dem die Steifigkeit der
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Schubfeder stark verringert wird. Die SFE- Berechnung wird hier noch mit 32 Realisationen
durchgeführt. Der Mittelwert µ, die Standardabweichung σ und die detaillierten Funktionen
von allen Realisationen für die Lastgeschichte sind in den Bildern 6.13 bis 6.16 zu sehen. Die
experimentellen Ergebnisse sind mit Rhombussymbolen gekennzeichnet.
Die experimentellen und numerischen Resultate für die Frequenz unterscheiden sich nach
Beendigung der starken Rissbildung ab der Laststufe 6 kN. Die maximalen Verschiebungen
des Experiments zeigen eine gute Übereinstimmung. Sie liegen oberhalb der Mittelwertfunk-
tion. Der Widerspruch, dass die reale Struktur größere maximale Verschiebungen, aber eine
höhere Frequenz ab der Laststufe 6 kN besitzt, kann mit den komplizierten Prozessen der
Verbundzerstörung und der Rissschließung begründet werden. Die Rissschließung hat einen
versteifenden Einfluss auf die entlastete Struktur. Die Frequenz steigt an bezogen auf den
nicht messbaren dynamischen Zustand bei geöffneten Rissen unter Last. Die Eigenwertanaly-
se des FE- Modells wird aber bei geöffneten Rissen durchgeführt. Daher weicht die Mittel-
wertkurve für die Frequenzen nach den bedeutenden Rissvorgängen ab. Darauf weisen auch
die Verlustfaktoren im Abschnitt 5.3 hin. Die statischen Steifigkeitsverluste   Dk sind bedeu-
tend höher. Die bleibenden Verformungen sind im Modell kleiner als im Experiment. Grund
dafür sind Reibungsvorgänge zwischen Bewehrung und Beton bei Lastumkehr, die im Modell
nicht enthalten sind. Bild 6.17 verdeutlicht, dass das Modell den Zustand einer belasteten
Struktur gut wiedergibt. Der Wert   Dk wurde durch Einsetzen und Umstellen von Gleichung
2.14 in 2.15 in einen theoretischen, fiktiven Frequenzwert fth umgerechnet, der den Steifig-
keitsverlusten aus den Verschiebungskurven entspricht.
  
f f k f k Dth k= ( ) = ( ) ⋅ −( )02 1 (6.3)
Diese fiktive Frequenzkurve und die Kurve des Mittelwertes aus der LHS- Berechnung wei-
sen eine große Übereinstimmung auf. Das deutet daraufhin, dass dieses Modell die Steifig-
keitsverluste infolge von Rissbildung sehr gut wiederspiegelt. Die Abweichung der Frequenz-
kurve ist somit ein sehr wertvolles Resultat.
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Der Variationskoeffizient für die Frequenzen und die Verschiebungen einer Laststufe nach
Bild 6.18 erhöht sich nahezu linear von der ersten bis zur fünften Laststufe. Das hat seine Ur-
sache in der unterschiedlichen, zufälligen Rissentwicklung. Danach erhöhen sich nur die Va-
riationen der Frequenzen. Bei den höheren Laststufen sinkt die Variation. Die Gründe sind in
der abgeschlossenen Rissentwicklung zu sehen. Diese Entwicklung kann bereits aus der klei-
nen Serie von Balken bestätigt werden. Die Zustände der Struktur sind ähnlich, der Einfluss
der zufälligen Materialparameter sinkt.
Eine Schlussfolgerung aus dieser Berechnung ist, dass numerische Modelle, auf die nur mo-
notone Lasten aufgebracht werden können, schlecht geeignet sind für den Vergleich mit expe-
rimentell ermittelten dynamischen Eigenschaften.
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Eine Schlussfolgerung ist, dass numerische Modelle, auf die nur monotone Lasten aufge-
bracht werden können, schlecht geeignet sind für den Vergleich mit experimentell ermittelten
dynamischen Eigenschaften.
6.2.2 Ergebnisse ohne Berücksichtigung des Verlustes des Verbundes
Diese Untersuchung wird unter Berücksichtigung aller Stoffgesetze geführt. Lediglich die
Abminderung der Steifigkeit für den Verbund wird nicht vorgenommen. Die SFE- Berech-
nung wird mit 64 Realisationen durchgeführt. Der normierte Mittelwert µ, die Standardab-
weichung σ und die detaillierten Funktionen von allen Realisationen für die Lastgeschichte
sind in den Bildern 6.19 bis 6.22 zu sehen. Die normierten experimentellen und numerischen
Frequenzen der entlasteten Struktur zeigen eine sehr gute Übereinstimmung. Besonders gilt
dies für den Bereich der Erst- und Neurissbildung. Für diese Berechnungen mit Entlastungs-
funktionen kann gezeigt werden, dass die Struktur sich beim Entlastungsvorgang durch Riss-
schließungen wieder versteift. Die numerischen Frequenzen steigen bei Entlastung im Ver-
gleich zu den fiktiven Frequenzen unter Maximallast wieder an. Bei diesen Berechnungen
ohne ein Gesetz zur Berücksichtigung für den Verlust des Verbundes zwischen Beton und
Bewehrung erhält man zu geringe Durchbiegungen. Der große Einfluss des Verbundverlustes
auf die Zunahme der Durchbiegungen und der kleine Einfluss auf die Frequenzen scheint
plausibel.
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Die Variationskoeffizienten für die Frequenzen und die Verschiebungen der einzelnen Last-
stufen werden in Bild 6.23 verglichen. Die Werte sind kleiner im Vergleich zum vorherigen
Beispiel. Wiederum erhöhen sich die Variationskoeffizienten während der Laststufen. Dabei
ist der Zuwachs in den Frequenzen größer. Mit zunehmender Last nehmen die Koeffizienten
ab. Die Begründung für den Verlauf der Kurve ist identisch mit Beispiel im vorherigen Ab-
schnitt.
Es kann geschlussfolgert werden, dass FE- Modelle mit Entlastungsfunktionen bei den Stoff-
gesetzen notwendig sind, um dem Zustand einer Struktur zu berechnen, der bei dynamischen
Messungen mit kleinen Impulslasten vorliegt.
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7. Zusammenfassung und Ausblick
Die Arbeit leistet einen Beitrag zur Bewertung und zum zukünftigen Einsatz dynamischer
Untersuchungsmethoden im Bauwesen. Dabei stehen auf der einen Seite die dynamischen
Experimente an Stahlbetonstrukturen, auf der anderen Seite die Entwicklung nichtlinearer,
numerischer Modelle für die Strukturen unter Berücksichtigung zufälliger Material- und Fe-
stigkeitseigenschaften in Form räumlich korrelierter Zufallsfelder. Experimentelle Untersu-
chungen an Tragwerken werden erstmalig mit theoretischen Untersuchungen zu zufälligen
Schädigungsentwicklungen verbunden. Im Mittelpunkt steht dabei vor allem die Rissbildung
des Betons und deren Auswirkung auf die statischen und dynamischen Eigenschaften. Damit
werden Beiträge zur kausalen Kette geschaffen, die bezogen auf den beobachtenden Ingenieur
lautet: Struktur mit zufälligen Material- und Festigkeitseigenschaften ⇒ Änderung modaler
Eigenschaften durch Schädigung ⇒ räumlich und in Intensität zufällige Schädigungsent-
wicklung ⇒ Erhöhung der möglichen Varianz der Strukturantworten. Diese Kette wird in den
Thesen im Kapitel 1 formuliert.
Grundlagen und ausgewählte Veröffentlichungen für dynamische Untersuchungen an Stahl-
betonstrukturen werden vorgestellt. Es lässt sich feststellen, dass die Veränderung modaler
Eigenschaften an einfachen und komplexeren Konstruktionen des Bauingenieurwesens in
Forschung und Praxis verfolgt werden kann. Veränderungen von Eigenfrequenzen lassen sich
am besten und quantitativ deutlich nachweisen. Meistens führen Schädigungsvorgänge mit
einer Verringerung von Steifigkeiten zu einer Verminderung der Eigenfrequenzen. Lage-
rungsbedingungen bereiten oftmals große Probleme, die durch Messungen an einer frei gela-
gerten Struktur umgegangen werden. Dieses Vorgehen ist für Grundlagenuntersuchungen
akzeptabel. Darauf aufbauende Identifikationsverfahren sind aber meist auf reale Strukturen
nicht übertragbar. Bei der Lokalisierung von Schädigungen an Stahlbetonstrukturen zeigen
sich zahlreiche Probleme. Es müssen Kenntnisse über den zu identifizierenden Schädigungs-
bereich vorliegen. Sinnvoll ist die Verschmierung von Rissen. Schädigungsfunktionen oder.
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Korrelationen zwischen Abschnitten der Struktur bzw. Abschnitten des Schädigungsbereiches
werden definiert.
In der Arbeit wird das dynamische Verhalten von Balken und Platten untersucht. Für alle Ex-
perimente wird eine unveränderliche, nicht freie Lagerung verwendet. Die dynamische Anre-
gung erfolgt mit Impulslasten, die zu linearen Schwingungen mit kleinen Deformationen füh-
ren.
Für die Platten kann die Verminderung der Eigenfrequenzen mit ansteigender Last nachge-
wiesen werden. Unter mehrwöchiger Dauerlast nach vorhergehender höherer statischer Last
sinken die Frequenzen ebenfalls und sind von einer deutlichen Erhöhung der Durchbiegung
begleitet. Es zeigen sich bei den ersten niedrigen Laststufen nach der Dauerlast Versteifun-
gen, die zur leichten Erhöhung von Frequenzen führen. Bei Vergleich der Spektren für anstei-
gende Lasten lässt sich eine weitgehende gleichartige Verschiebung entlang Frequenzachse
feststellen. Für eine Platte werden aus Messungen vor und nach dem statischen Versuch die
Eigenformen ermittelt. Eine gute Übereinstimmung konnte zwischen sieben experimentell
ermittelten und numerischen Eigenformen gezeigt werden. Eine derartige Untersuchung ist
auf dem Gebiet des Bauingenieurwesens erstmalig dokumentiert. Sie weist experimentelle
Eigenformen nach und liefert den Nachweis für die gute Qualität Finiter Elemente Modelle.
Bei der Visualisierung der Eigenformen unter Berücksichtigung des Phasenwinkels aller der
über hundert Messpunkte zu einem Referenzaufnehmer treten veränderliche Knotenlinien auf.
Dadurch kommt es zu einem "Kreisen" der Eigenformen. Dies wird erklärt mit Dämpfungs-
vorgängen, die in Abhängigkeit von der Phasenlage der Schwingung nur in bestimmten Be-
reichen der Struktur auftreten. Der Vergleich mit statischen Messergebnissen zeigt, dass sich
die Frequenzen nach Abschluss der Neurissbildung trotz stark zunehmender Durchbiegungen
nur noch geringfügig ändern. Diese weitere Schädigung wird in der linearen Dynamik des
Tragwerkes nicht deutlich.
Die erste Eigenfrequenz der Balken verringert sich ebenfalls mit zunehmender Biegerissbil-
dung. Ermittelte Steifigkeitsverlustfaktoren basierend auf dynamischen und statischen Eigen-
schaften unterscheiden sich deutlich. Die Verlustfaktoren zeigen, dass die Struktur infolge
statischer Lasten bereits stärker geschädigt ist im Vergleich zu den Veränderungen in den
linearen Schwingungen der entlasteten Struktur. Dies bedeutet, dass die Rissschließung zu
einer steiferen Struktur führt. Dieser Effekt wird bereits bei den untersuchten Platten beob-
achtet. Bei Untersuchungen zum Schädigungsmaß nach Meyer, 1988 kann festgestellt wer-
den, dass die starke, gut nachweisbare Verringerung der Frequenzen zu Laststufen stattfindet,
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die laut Schädigungsmaß ohne Bedeutung für die Tragfähigkeit bzw. das Versagen des Trag-
werkes sind.
Für die Stahlbetonbalken wird ein dreidimensionales, stochastisches Finite Elemente Modell
mit diskreter Rissmodellierung entwickelt, das speziell die vertikale Biegerissbildung bei
Balkentragwerken modelliert. Für den Stahlbeton werden eine nichtlinear nichtelastische
Formulierung für das Druckverhalten und eine Funktion für das Nachrissverhalten mit Schä-
digung gewählt. Das stochastische Modell mit räumlich korrelierten Zufallsfeldern bewirkt
Schädigungsentwicklungen beginnend an der schwächsten Stelle des Tragwerks. Die Stelle ist
durch die Zufallsfelder für Steifigkeits- und Festigkeitseigenschaften innerhalb eines Ab-
schnittes konstanter Belastung des Vierpunktbiegeversuches bestimmt. Diese Wirkung lässt
sich mit deterministischen Formulierungen nicht erreichen.
Eine stochastische Simulation mit vielen Lastfällen und Be- und Entlastungsfunktionen erfor-
dert einen hohen numerischen Aufwand. Um die Anzahl der numerischen Simulationen ge-
genüber einfacher Monte Carlo Simulation gering zu halten und aber trotzdem genaue statisti-
sche Momente der Strukturantworten zu ermitteln, werden Untersuchungen zur Verknüpfung
von Latin Hypercube Sampling und Zufallsfeldern durchgeführt. Durch Untersuchungen des
Verfassers und gestützt auf weitere Ergebnisse aus der Literatur kann gezeigt werden, dass
diese Verknüpfung gute Ergebnisse für Mittelwert und Standardabweichung im Vergleich mit
einfacher Monte Carlo Simulation liefert. Dies gilt ebenfalls für Simulationen mit einem
Übergang in den nichtlinearen Bereich. Bei Anwendung der Verknüpfung für neue Probleme
wird eine Prüfung der Genauigkeit empfohlen.
Die Berechnungen werden mit verschiedenen Varianten von verwendeten Stoffgesetzen
durchgeführt. Es zeigen sich verschiedene Qualitäten der Übereinstimmung dynamischer
bzw. statischer Lastfunktionen. Für ein Modell, das nicht entlastet wird, kann gezeigt werden,
dass die experimentellen Frequenzen höher liegen als die fiktiven, numerischen Frequenzen
der belasteten Struktur. Die maximale Durchbiegung stimmt sehr gut überein. Für Berech-
nungen mit Entlastungsfunktionen kann gezeigt werden, dass die Struktur sich beim Entla-
stungsvorgang durch Rissschließungen wieder versteift. Die Frequenzen steigen im Vergelich
zu den fiktiven Frequenzen unter Last wieder an. Werden bei diesen Berechnungen keine Ge-
setze für den Verlust des Verbundes zwischen Beton und Bewehrung berücksichtigt, erhält
man zu geringe maximale Durchbiegungen. Der große Einfluss des Verbundverlustes auf die
Zunahme der Durchbiegungen und der kleine Einfluss auf die Frequenzen scheint plausibel.
Mit diesem FE- Modell kann der in der Literatur oft beschriebene Sachverhalt unterschiedli-
cher Resonanzfrequenzen bei Anregung mit verschiedenen Amplituden gezeigt werden.
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Die Ergebnisse der stochastischen Simulation zeigen die mögliche Streubreite von Struktur-
zuständen bei gleichen Entwurfsparametern. Die Varianz der Strukturantworten steigt in der
Phase der Erstriss- und Folgerissbildung. Nähert sich die Struktur einem abgeschlossenen
Risszustand, wird der Einfluss der Zufallsfelder geringer. Das bedeutet, dass aufgrund von
Rissbildung leicht geschädigte Tragwerke, auf die man bei dynamischen Untersuchungen zur
Zustandsanalyse oft stoßen wird, eine große Varianz in ihren Strukturantworten besitzen kön-
nen.
Am Institut für Strukturmechanik wurden im Jahr 2001 im Rahmen des DFG- Projektes „Ex-
perimentelle und numerische Untersuchungen des dynamischen Verhaltens von Tragwerken
mit stochastischen Eigenschaften“ eine Reihe von 20 gleichartigen Versuchsbalken (Länge
2.1m) dynamisch und statisch experimentell untersucht. Von Ergebnissen dieser Untersu-
chung wird man Erkenntnisse über die Verteilung und die statistischen Momente der Struktu-
rantworten gleichartiger Bauteile zu bestimmten Zuständen gleicher Lastgeschichte erhalten.
Somit kann die wahrscheinliche Erhöhung der Variabilität der Systemantwort während der
Rissbildung experimentell nachgewiesen werden. Die Auswertung der Versuche stellt eine
direkte Fortsetzung dieser Arbeit dar und ist aktueller Gegenstand der Forschung.
Die Idee des Modells, die Modellierung zufälliger Schädigungsentwicklung und deren Aus-
wirkung auf statische und dynamische Eigenschaften, muss weiter verfolgt werden, auch für
andere Strukturen. Modifizierte Materialgesetze für die Phänomene des Werkstoffes Stahlbe-
ton können angewendet werden. Einige Materialmodelle wie zum Beispiel für den Verbund
sind erst bei feiner diskretisierten Modellen sinnvoll und erfordern größere Rechnerkapazitä-
ten. Die Rissöffnungen und Rissschließungen und deren Auswirkungen auf die dynamischen
Eigenschaften bei verschiedenen Anregungsarten müssen weiter numerisch untersucht wer-
den.
Abschließend sind einige Bemerkungen zur Zukunft der dynamischen Verfahren zur Zustand-
sanalyse notwendig. In der Einführung wurde bereits eine nicht umfassende Anwendung die-
ser Verfahren in der Praxis des Bauingenieurwesens festgestellt. Hoffnungsvoll erscheint die
Anwendung der dynamischen Untersuchung an Brückenbauten. Diese besitzen relativ einfa-
che Tragstrukturen und relativ wenige zusätzliche Bauteile im Vergleich zu Hochbauten. Ei-
nige Laboruntersuchungen an Balken aus der Literatur sind daher in Forschungsprogramme
zu Brücken eingebettet. Für Brücken ist eine Kenntnis des Einflusses der Veränderung ein-
zelner Bauteile wie Fahrbahnübergänge und Lager bzw. des Untergrundes von Bedeutung.
Dies kann an qualitativ hochwertigen numerischen Modellen geschehen, die an Versuchser-
gebnissen kalibriert wurden. Für alle Tragwerksklassen müssen Erkenntnisse über die Wir-
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kung verschiedener Schädigungen auf die Veränderung der Frequenzen vorliegen. Weitere
Erkenntnisse zur Qualität der Informationen, die Frequenzen in bezug auf den wahren Schä-
digungszustand der Struktur liefern, sind notwendig. Es ist nachweisbar, dass die Frequenzen
aufgrund nichtelastischen Verhaltens eine Funktion der Steifigkeit der entlasteten Struktur
sind. Zu dieser Aussage leistet die Arbeit mit den Untersuchungen an Balken und Platten ei-
nen wichtigen Beitrag.
Bei statischen Versuchen zur Bestimmung der Versuchsgrenzlast an Brücken und anderen
Tragwerken sollten die dynamische Methoden stärker einbezogen werden. Das Vorgehen zur
Steuerung solcher Versuche ist sehr subjektiv. Daher werden Indikatoren für das Erreichen
der Versuchsgrenzlast entwickelt. Die dynamischen Eigenschaften sollten dabei ebenfalls als
Indikator oder Maß von beginnenden Veränderungen der Struktur herangezogen werden. Dies
können auch Veränderungen sein, die nicht durch sichtbare Risse bzw. aufgezeichnete Mess-
wert- Lastfunktionen angezeigt werden. Wenn in Auswertung statischer Versuche numerische
Modelle entwickelt werden, sind dynamische Ergebnisse wertvolle Kalibrierungseigenschaf-
ten. Auf den Einfluss der Forschung zur dynamischen Zustandsanalyse auf Forschungsgebiete
wie die Werkstoffmechanik, den lebensdauerorientierten Entwurf und die Revitalisierung von
Tragwerken und das Erdbebeningenieurwesen soll abschließend verwiesen werden.
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Anhang
Anhang A
Untersuchungen modaler Eigenschaften
Antwort auf harmonische Erregung der
1. Eigenfrequenz, ungeschädigter Balken
Antwort auf harmonische Erregung der
2. Eigenfrequenz, ungeschädigter Balken
Antwort auf harmonische Erregung der
1. Eigenfrequenz, leicht geschädigter Balken
Antwort auf harmonische Erregung der
2. Eigenfrequenz, leicht geschädigter Balken
Antwort auf harmonische Erregung der
1. Eigenfrequenz, nach Versagen des Balkens
Antwort auf harmonische Erregung der
2. Eigenfrequenz, nach Versagen des Balkens
Bild A.1 Antwort auf harmonische Erregung der zweiten Eigenfrequenz, ungeschädigter Bal-
ken (links) und geschädigter Balken, Eccles et al. 1999
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Fall BS-NC
f[Hz]
f [%]
BS-IC
f[Hz]
f [%]
BS-2C
f[Hz]
f [%]
BS-3C
f[Hz]
f [%]
BS-CFL
f[Hz]
 f [%]
1 23,63
100,00
22,86
96,74
22,59
95,60
22,15
93,74
21,56
91,24
2 40,7
100,00
41,38
101,67
40,96
100,64
40,58
99,71
42,46
104,32
3 47,06
100,00
47,08
100,04
46,88
99,62
47,27
100,45
47,82
101,61
4 76,14
100,00
74,73
98,15
75,01
98,52
73,96
97,14
74,94
98,42
5 84,85
100,00
84,12
9914
83,77
98,73
83,75
98,70
83,28
98,15
6 102,08
100,00
102,17
100,09
101,85
99,77
101,25
99,19
101,97
99,89
Tabelle A.1 Frequenzwerte für gelenkig gelagerten Balken, Slastan & Pietrzko 1995
Fall BC-NC
f[Hz]
f [%]
BC-1C
f[Hz]
f [%]
BC-2C
f[Hz]
f [%]
BC-3C
f[Hz]
f [%]
BC-CFL
f[Hz]
f [%]
1 32,76
100,00
32,12
98,05
31,84
97,19
31,38
95,79
32,04
97,80
2 59,00
100,00
58,22
98,68
59,37
100,63
57,63
97,68
58,77
99,61
3 73,99
100,00
73,50
99,34
74,44
100,61
72,78
98,36
73,02
98,69
4 99,07
100,00
97,71
98,63
97,35
98,26
96,27
97,17
97,96
98,88
5 122,22
100,00
122,39
100,14
122,58
100,29
122,43
100,17
122,61
100,32
6 152,97
100,00
151,74
99,20
151,41
98,98
150,32
98,27
152,37
99,61
ungeschädigt (BC-NC), drei Laststufen (BC-1C bis 3C), Verstärkung (BC-CFL)
Tabelle A.2 Frequenzwerte für Balken mit Krag (BC), Slastan & Pietrzko 1995
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Bild A.2 Messpunktraster mit 42 Punkten und Rissbilder des Balkens BS- (links) und Rissbil-
der des Balkens BC- (rechts), Slastan & Pietrzko 1995
Balken Nr. 1 2 3 4 5 6 7 8
Smax 0.88 0.92 0.92 0.84 0.88 0.88 0.88 0.88
Frequenz f (Hz) 0.3 0.3 0.3 3.0 0.3 3.0 1.0 3.0
Anzahl n der Zyklen bis
zum Versagen
806 4 89 3575 399 16894 280 19756
Tabelle A.3 Maximale Amplitude der Erregung, Anregungsfrequenz und Anzahl der Zyklen,
Sorensen & Kirkegaard 1995
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Laststufe 0 I II III IV V
f1 [Hz] 4,5 4,1 2,8 2,3 2,0 1,7
f2 [Hz] 5,3 4,9 3,6 3,1 2,6 2,2
f3 [Hz] 10,01 9,50 7,4 6,4 5,3 4,6
f5 [Hz] 49,61 47,2 41,3 39,6 30,5 27,1
f6 [Hz] 50,4 47,8 42,3 40,6 31,4 27,8
f7 [Hz] 54,4 51,9 44,1 42,0 34,8 26,2
Tabelle A.4 Eigenfrequenzen nach verschiedenen Laststufen, Gies et al. 1999
Frequenz (Hz)
0
10
20
30
40
50
60
0 I II III IV V
Schädigungsstufen
1. Eigenfrequenz 2. Eigenfrequenz 3. Eigenfrequenz
5. Eigenfrequenz 6. Eigenfrequenz 7. Eigenfrequenz
Bild A.3 Verlauf der absoluten Werte der Frequenzen, Gies et al. 1999
Bild A.4 Risszustände der Platte, Krajci 1994
Anhang B
Polynomkoeffizienten für Betondruckgesetz
Betonfestigkeits-
klassen nach EC 2 A1 
  
N
m2



 A2   
N
m2



 A3   
N
m2



 A4   
N
m2




C 12/ 15 2.69580E10 1.36578E13 3.18620E15 3.07920E17
C 16/ 20 2.94552E10 1.30917E13 2.63832E15 2.37952E17
C 20/ 25 3.15784E10 1.21447E13 1.97405E14 1.5903E17
C 25/ 30 3.35016E10 1.02798E13 9.74919E14 5.68194E16
C 30/ 37 3.51971E10 8.45158E12 1.42040E14 1.74184E15
C 35/ 45 3.68600E10 6.99352E12 3.35499E14 2.86346E16
C 40/ 50 3.86059E10 6.10896E12 3.357744E14 1.616352E16
C 45/ 55 4.00383E10 5.83530E12 4.371016E14 4.984762E17
C 50/ 60 4.17316 E10 6.63114E11 2.051692E15 1.006358E18
Tabelle B.1 Polynomkoeffizienten unter Berücksichtigung der Betonzdruckfestigkeit fcm nach
Jahn 1995
Anhang C
Eigenformen und Realisationen des Zufallsfeldes
Die Tabelle C.1 enthält die Eigenschaften des Zufallsfeldes, von dem nachfolgend die ersten
20 Eigenformen und einige Realisationen abgebildet sind.
Zufallsfeld für Elastizitätsmodul [N/m2]
Typ/ Mittelwert/
Standardabweichung
lognormal/ 3.0e10 /0.2
Strukturlänge/ Korrelationslänge 2.1m/ 2.1m
Element Volumenelement achtknotig (Brick 8)
Anzahl der Elemente= Zufallsvariablen n 840
Anzahl der verwendeten Variablen für LHS n* 128
Tabelle C.1 Eigenschaften des Zufallsfeldes
Anhang C   C-2
Anhang C   C-3
Anhang C   C-4
Bild C.1 Zwanzig Eigenformen des Zufallsfeldes mit abfallenden Eigenwert (LC= 2.1 m bei
einer Strukturlänge von 2.1m); Film Tab_C_1_C_2.mov
Anhang C   C-5
Bild C.2 Realisationen des Zufallsfeldes (LC= 2.1 m bei einer Strukturlänge von 2.1m);
Film Tab_C_1_C_2.mov
Anhang D
Experimente an Platten und Balken
Anhang D.1 Verfahren
Vorgang Methode Ergebnis Bemerkungen
Zeitreihe Bestimmung der Peri-
odenlänge und der Ab-
nahme der Ordinate
Frequenz, logarithmi-
sches Dekrement
Mitteln von Zeitreihen
(Signal Enhancement)
Averaging Beseitigung von Um-
weltrauschen in den
Zeitreihen
möglich bei phasenglei-
chen Triggern der Si-
gnale
Transformation der
Zeitreihe in den Spek-
tralbereich
Fast Fourier Transfo-
mation (FFT), Diskret
Fourier Transformation
(DFT)
Realteilspektrum
Imaginärteilspektrum
Fourierspektrum oder
Effektivwertspektrum
Mittelung von Fourier-
spektren
Averaging Beseitigung von
spektralen Anteilen
aus Umweltrauschen
möglich für Realteil-
spektrum, Imaginärteil-
spektrum, Effektivwert-
spektrum
Übertragungsfunktion komplexe Division von
Fourierspektren
Realteilspektrum
Imaginärteilspektrum
Effektivwertspektrum
nicht mit gemittelten
Fourierspektren möglich
Mittelung von Übertra-
gungsfunktion
Averaging Beseitigung von
spektralen Anteilen
aus Umweltrauschen
möglich für Realteil-
spektrum, Imaginärteil-
spektrum, Effektivwert-
spektrum
Tabelle D.1 Zusammenfassung von grundlegenden Verfahren zur Untersuchung von dynami-
schen Messungen
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Anhang D.2 Platten BP 1 und BP 2
Messzeitpunkte Platte 1 (BP 1) Platte 2 (BP 2)
ohne Lastgeschirr 7 BAu (davon 1 RA), 1
KA
102 Messpunkte, jeweils
7 BAu (davon 1 RA), 1 KA
mit Lastgeschirr, vor Belastung 7 BAu, 1 KA 7 BAu, davon 1 RA und 1 KA
1. Belastungsabschnitt mit
Lastgeschirr
7 BAu, 1 KA 7 BA, 1 KA
im Verlauf des 2. Belastungsab-
schnittes, mit Lastgeschirr
7 BAu, 1 KA
(nach einer Woche)
7 BAu, 1 KA
(nach 1,5 Wochen)
3. Belastungsabschnitt, mit
Lastgeschirr
7 BAu, 1 KA 7 BAu, 1 KA
nach Versagen, ohne Lastge-
schirr
keine Messung 102 Messpunkte, jeweils
7 BAu (davon 1 RA) und 1
KA
BAu- Beschleunigungsaufnehmer, KA- Kraftaufnehmer, RA- Referenzaufnehmer
Tabelle D.2 Vergleich der dynamischen Messungen an den Platten BP 1 und BP 2
Platte 1 (BP 1) und Platte 2 (BP 2)
induktive Wegaufnehmer - an jedem Auflager in der Auflagerachse
- Mitte der Struktur
Dehnmessstreifen - an Bewehrungsstäben in Plattenmitte (ohne Dehnung aus Ei-
genlast)
- an der Plattenoberseite (über den DMS- Messstellen an den
Bewehrungsstäben)
- Betondehnung am Plattenrand
Tabelle D.3 Vergleich der statischen Messungen an den Platten BP 1 und BP 2
Anhang D D-3
Anhang D.3 Platte BP 1
Die Messwerte der Bilder D.1 bis D.5 und das Rissprotokoll der Tabellen D.4 und D.5 sind
bearbeitet nach Raue et al. 1999.
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Bild D.1 Lastregime für den Belastungsabschnitt BA 1 der Platte BP 1
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Bem.: Belastungsabschnitt 3 bis 6 sind in der dieser Arbeit zum Belastungsabschnitt 3 (BA 3)
zusammengefasst
Bild D.2 Lastregime für den Belastungsabschnitt BA 3 der Platte, BP 1
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Bild D.3 Plattenmittendurchbiegung der Platte BP 1 (Belastungsabschnitt BA 1)
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Bild D.4 Plattenmittendurchbiegung der Platte BP 1 (Belastungsabschnitt BA 2)
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Bild D.5 Plattenmittendurchbiegung der Platte BP 1 (Belastungsabschnitt BA 3)
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Last
in kN
Rißbeobachtung Bemerkung
0 –
20.0
Platte ungerissen
22.5 Platte ungerissen Nutzlast
25.0 Platte ungerissen
30.0 Erstrißbildung , durchgehend über die ganze Plattenbreite
verlaufender Riß quer zur Plattenlängsrichtung  in Platten-
mitte, Rißbreite ca. 0.1 mm
Durchbiegung verhielt
sich bis zur Rißlast
nahezu proportional
zur eingetragenen Last
35.0 keine weitere Rißbildung, Rißbreite ca. 0.1 – 0.15 mm, Riß-
tiefe am Plattenrand ca. 13 cm
40.0 weitere Rißöffnung bestehender Risse, Rißbreite ca. 0.2 mm
45.0 Bildung weiterer durchgehender Risse parallel zum Erstriß
im Bereich der Viertelspunkte der Platte an der Plattenunter-
seite,
Bildung von Anrissen am Plattenrand,
Rißbreite ca. 0.3 mm, Rißabstand ca. 20 cm
zweifache Nutzlast
50.0 keine weitere Rißbildung, Anrisse vereinigen sich an der
Plattenunterseite,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.3 mm, Rißbreite Nebenrisse ca.
0.1 mm
55.0 keine weitere Rißbildung,
Vergrößerung der Rißtiefe und Bildung erster Rißverzwei-
gungen am Plattenrand,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.3- 0.4 mm, Rißbreite Nebenrisse
ca. 0.1 mm
65.0 Bildung weiterer Biegerisse und Anrisse am Plattenrand,
weitere Rißverzweigungen und Rißverlängerungen an der
Plattenunterseite,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.3- 0.5 mm, Rißbreite Nebenrisse
ca. 0.2 mm,
Bildung von Biegezugrissen an der Plattenoberseite im Be-
reich der Viertelspunkten mit einer Rißbreite von ca. 0.1
mm (Nullinie außerhalb der Platte), mittlerer Rißabstand ca.
18 cm
ca. dreifache Nutzlast
Durchbiegung verhielt
sich nach der Erstriß-
bildung überproportio-
nal zur eingetragenen
Last
Tabelle D.4 Rissprotokoll der Platte BP 1 (Belastungsabschnitt BA 1)
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Last
in kN
Rißbeobachtung Bemerkung
0 Platte vorgeschädigt
22.5 keine weitere Rißbildung,
Rißbreite der bestehenden Hauptrisse ca. 0.2 – 0.25 mm
Nutzlast
45.0 keine weitere Rißbildung,
Rißbreite der bestehenden Hauptrisse ca. 0.3 – 0.35 mm
zweifache Nutzlast
55.0 keine weitere Rißbildung,
Rißbreite der bestehenden Hauptrisse ca. 0.3 – 0.5 mm
65.0 keine weitere Rißbildung,
weitere Rißöffnung der bestehenden Risse am Plattenrand
und an der Plattenunter- bzw. an der Plattenoberseite,
Vergrößerung der Rißtiefe am Plattenrand,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.4 – 0.5 mm, Rißbreite Nebenrisse
ca. 0.2 mm
ca. dreifache Nutzlast
75.0 Bildung weiterer Nebenrisse neben bestehenden Rissen am
Plattenrand mit einer Rißbreite von ca. 0.1 mm,
Bildung von Anrisse im Bereich des Plattenrandes an der
Plattenunterseite,
Rißverzweigungen an der Plattenunterseite,
Rißbildung an der Plattenoberseite in den Viertelspunkten
quer zur Haupttragrichtung (zwischen der Platte und der
Randaufkantung) mit einer Rißbreite von ca. 0.1 mm,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.5 mm, Rißbreite der Nebenrisse
ca. 0.3 – 0.4 mm
85.0 weitere Rißbildung zwischen den bestehenden Hauptrissen
am Plattenrand,
weitere Rißbildung an der Plattenoberseite,
Vergrößerung der Rißtiefe und erste Rißverzweigungen am
Plattenrand,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.6 mm, Rißbreite Nebenrisse ca.
0.3 – 0.5 mm
95.0 deutliche Zunahme der Anzahl der Biegezugrisse an der
Plattenunterseite und am Plattenrand mit einer Rißbreite von
ca. 0.2 – 0.5 mm,
ausgeprägte Verzweigung der Risse an der Plattenunterseite
– Bildung von Rissen parallel zur Haupttragrichtung,
Verzweigung der bestehenden Risse bzw. Bildung von Hori-
zontalrissen am Plattenrand,
weitere Rißbildung an der Plattenoberseite,
Bildung eines umlaufenden Risses zwischen der Platte und
der Randaufkantung an der Plattenoberseite,
Bildung von Rissen an der Innenseite der Randaufkantung
mit einer Rißbreite von ca. 0.1 mm,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.7 – 0.8 mm, Rißbreite Teilrisse
ca. 0.5 mm, mittlere Rißabstand ca. 10 cm
ca. vierfache Nutzlast
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65.0 keine weitere Rißbildung,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.5 mm
ca. dreifache Nutzlast
1 Tragstab durchtrennt
95.0 Bildung von Rissen parallel zur Haupttragrichtung an der
Plattenunterseite in Plattenmitte,
Bildung weiterer Nebenrisse am Plattenrand mit einer Riß-
breite von ca. 0.1 mm,
weitere Rißverlängerung bestehender Risse an der Platten-
unterseite,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.8 – 0.9 mm
Rißbreite Nebenrisse ca. 0.5 mm im Bereich der Plattenmit-
te,
Rißbreite Nebenrisse ca. 0.2 – 0.3 mm im Bereich der Vier-
telspunkte der Platte
ca. vierfache Nutzlast
1 Tragstab durchtrennt
65.0 Bildung weitere Nebenrisse am Plattenrand,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.5 – 0.6 mm,
Rißbreite der Risse im Bereich der Aussparung an der Plat-
tenunterseite ca. 0.8 mm
ca. dreifache Nutzlast
2 Tragstäbe durch-
trennt
95.0 deutliche Rißverzweigungen am Plattenrand,
Rißbildung im Auflagerbereich der Platte an der Plat-
tenoberseite und an den Stirnseiten,
Bildung weiterer Risse parallel zur Haupttragrichtung an der
Plattenunterseite,
Rißbreite Hauptrisse ca. 0.6 – 0.8 mm Rißbreite Nebenrisse
ca. 0.3 – 0.4 mm
ca. vierfache Nutzlast
2 Tragstäbe durch-
trennt
105.0 Bildung ausgeprägter Schrägrisse am Plattenrand,
deutliche Zunahme der Anzahl der Biegezugrisse am Plat-
tenrand und an der Plattenoberseite,
deutliche Vergrößerung der Rißtiefe der bestehenden Risse
am Plattenrand
schlagartiges Versagen der Betondruckzone der Randauf-
kantung,
deutlicher Anstieg der Plattenmittendurchbiegung, Platte
verformte sich stetig bei konstanter Belastung, Ausknicken
der oberen Randbewehrung in der Aufkantung,
gleichzeitiges Versagen der Betondruckzone der Platte und
der Tragbewehrung (Zerreißen der ComBAR-Stäbe),
Versagen der Konstruktion, maximale Durchbiegung im
Bruchzustand, ca. 19 cm
Tabelle D.5 Rissprotokoll der Platte BP 1 (Belastungsabschnitt BA3 mit eingeschlossen
Durchtrennen der Bewehrungsstäbe und Versagen)
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Nr.
Last-
stufe
Lastfall (kN) 1. Fre-
quenz
2. Fre-
quenz
3. Fre-
quenz
4. Fre-
quenz
1
2
3
4
5
6
7
8
9
10
11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24
25
26
27
28
29
30
10
15 (Beginn 1. BA)
20
25
30
35
40
45
45
45
50
55
65
65 (Ende 1. BA)
65 nach 1 Woche Dauerlast (2.BA)
65 nach 3 Wochen Dauerlast
(Ende 2. BA)
45 (Beginn 3. BA)
55
65
75
85
95
95
Durchtrennen eines Bewehrungsstabes
65
95
Durchtrennen eines Bewehrungsstabes
65
95
105 (Ende 3. BA)
20.10
20.05
20.05
20.12
20.34
20.28
20.17
20.11
19.75
19.68
19.56
19.41
19.41
19.40
17.83
18.00
18.11
18.20
18.30
18.50
18.73
18.81
18.78
18.68
18.63
18.53
18.43
18.36
18.45
16.41
164.04
162.94
162.94
164.49
164.29
164.64
160.50
156.27
152.13
151.34
150.64
149.39
144.96
144.16
126.22
126.88
128.02
129.27
130.26
132.16
134.85
131.06
130.21
130.36
130.31
128.37
128.87
128.12
128.17
121.68
225.40
225.62
225.18
225.26
224.25
223.68
223.32
222.67
222.16
221.66
221.51
221.15
220.87
221.06
319.1
318.6
318.0
316.7
310.7
307.4
304.2
304.5
301.3
298.3
296.2
293.1
289.2
289.5
278.31
279.10
279.54
279.95
279.53
279.67
279.95
276.54
275.86
275.45
274.77
273.14
273.28
271.64
270.96
264.70
Tabelle D.6 Lastfallnummer, Lastfall und Werte der beobachteten Frequenzen, BP 1
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Anhang D.4 Platte BP 2
Die Messwerte der Bilder D.9 bis D.11 und das Rissprotokoll der Tabellen D.7 und D.8 sind
bearbeitet nach Raue et al. 1999.
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Bild D.6 Rissbild nach der Vorschädigung von 60 kN, Rissabstand 20- 25 cm, BP 2, Raue et
al. 1999 
Bild D.7 Lastregime für den Belastungsabschnitt BA 1 der Platte BP 2, Raue et al. 1999 
Bild D.8 Lastregime für den Belastungsabschnitt BA 3 der Platte BP 2, Raue et al. 1999 
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Bild D.9 Plattenmittendurchbiegung der Platte BP 2 (Belastungsabschnitt BA 1), Raue et al.
1999 
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Bild D.10 Plattenmittendurchbiegung der Platte BP 2 (Belastungsabschnitt BA 2)
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Bild D.11 Plattenmittendurchbiegung der Platte BP 2 (Belastungsabschnitt BA3)
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Kraft
F
(kN)
Rissbeobachtung Bemerkung
5 - 20 keine Rissöffnung, 8 bestehende Risse, symmetrische Verteilung
(4 links, 4 rechts), risse z.T. durchgehend bzw. Anrisse senkrecht
zur Haupttragrichtung
25 Rissöffnung bzw. Rissneubildung,
mittlere Rissbreite (RB) 0.01 – 0.1 mm,
mittlerer Rissabstand (RA) ca. 20 – 25 cm
30 weitere Rissöffnung, Rissbildung rechts außen, Anrisse gehen
durch
mittlere RB 0.025 – 0.1 mm
mittlerer RA ca. 20 – 25 cm
rechnerisch er-
mittelte Risslast
35 Rissbildung links außen
Risse verlängern sich am Plattenrand (PR)
erste Rissverzweigungen an der Plattenunterseite (PU) zwischen
den bestehenden Hauptrissen in Plattenmitte
mittlere RB ca. 0.05 – 0.1 mm
mittlerer RA ca. 20 – 25 cm
40/1 Rissbildung links und rechts außen
nur minimale Rissverlängerung am PR
weitere Anrisse an der PU bzw. Rissvereinigung von bestehenden
Anrissen
mittlere RB ca. 0.05 – 0.15 mm
mittlerer RA ca. 20 – 25 cm
1fache Nutzlast
40/2 mimimale Rissverlängerung
weitere Rissverzweigungen an der PU zwischen den Hauptrissen
mittlere RB ca. 0.05 – 0.15 mm
40/3 keine Veränderung
45 Rissneubildung rechts außen mit einer RB von 0.01 mm
weitere Rissverlängerung und Rissverzweigung an der PU
mittlere RB ca. 0.75 – 0.15 mm
mittlerer RA ca. 20 – 25 cm
50 weitere Rissverzweigung an der PU
mittlere RB ca. 0.1 – 0.15 mm
55 weitere Rissverlängerung, Anrisse und Rissverzweigungen  an der
PU
mittlere RB ca. 0.1 – 0.15 mm
60 EinzelRissbildung am PR hinten – ist eine Verlängerung von ei-
nem bestehenden Riss vorne
Rissverlängerung an der PU
mittlere Rissbreite ca. 0.1 – 0.17 mm
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65 Rissverlängerung am PR und an der PU,
weitere neue Anrisse
erste Rissverzweigungen am PR
65 mittlere RB ca. 0.1 – 0.18 mm
70 Rissneubildung mit einer RB von 0.1 mm
Rissverlängerung und ausgeprägte Rissbildung zwischen den be-
stehenden Hauptrissen parallel zur Haupttragrichtung an der PU
Ausbildung von ausgeprägten Rissverzweigungen und Horizontal-
rissen am PR (Entwässerungsrohr)
mittlere RB ca. 0.1 – 0.18 mm
mittlerer RA ca. 15 – 20 cm
75 Rissverlängerung am PR
ausgeprägte Rissneubildung parallel zur Haupttragrichtung an der
PU
weitere SchrägRissbildung am PR
mittlere RB ca. 0.1 – 0.2 mm
mittlerer RA ca. 15 – 20 cm
80/1 deutliche Zunahme der Rissanzahl und der Schrägrisse (Verbin-
dung zischen bestehenden Rissen) am PR
ausgeprägte Rissbildung parallel zur Haupttragrichtung an der PU,
Ausbildung des Plattentragverhaltens
neue Anrisse am PR und an der PU
erste Rissbildung am PR – Stirnseite der Platte
mittlere RB ca. 0.15 – 0.2 mm
mittlerer RA ca. 10 – 20 cm
2fache Nutzlast
80/2 weitere Rissverzweigungen (ausgeprägtes netzartiges Rissbild) an
der PU
Rissneubildung am PR mit einer RB von ca. 0.1 mm
mittlere RB ca. 0.2 – 0.2 mm der Hauptrisse (HR)
80/3 weitere Rissbildung am PR
weitere SchrägRissbildung am PR
mittlerer RB ca. 0.15 – 0.2 mm (HR) Zone 1
mittlerer RB ca. 0.1 mm der Nebenrisse (NR) Zone 2
mittlerer RA ca. 10 cm (Zone 1), ca. 20 cm (Zone 2)
Zone 1 – Plat-
tenmitte – Vier-
telspunkten
Zone 2 – Viertel-
spunkten - Plat-
tenende
85 weitere Rissbildung am PR
ausgeprägte NetzRissbild an der PU
Zunahme der Schrägrisse am PR (Rissverteilende NR an der
Risswurzel)
mittlerer RB ca. 0.2 mm (Zone 1), ca. 0.1 mm (Zone 2)
90 weitere Rissverlängerung am PR
weitere NetzRissbildung an der PU
mittlerer RB ca. 0.2 mm (Zone 1), ca. 0.1 mm (Zone 2)
mittlerer RA ca. 10 cm (Zone 1), ca. 20 cm (Zone 2)
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95 Rissneubildung am PR links außen mit einer RB von ca. 0.1 mm
weiter Rissverlängerung am PR und an der PU
weitere Rissbildungsenkrecht und parallel zur Haupttragrichtung
an der PU
mittlerer RB ca. 0.2 mm (Zone 1), ca. 0.1 mm (Zone 2)
mittlerer RA ca. 10 - 15 cm (Zone 1), ca. 20 cm (Zone 2)
100 weitere Rissverlängerung am PR und an der PU
weitere Rissbildung parallel zur Haupttragrichtung an der PU
mittlere RB ca. 0.25 mm (Zone 1), ca. 0.15 mm (Zone 2)
105 weitere Rissverzweigung an der PU
mittlere RB ca. 0.25 – 0.3 mm (Zone 1), ca. 0.15 - 0.2 mm (Zone
2)
110 weitere Verteilungsrisse zwischen bestehenden Querrissen an der
PU
erste Rissverzweigung am PR hinten (ohne Entwässerungsrohr)
mittlere RB ca. 0.3 mm (Zone 1), ca. 0.2 mm (Zone 2)
115 Rissverlängerung am PR
mittlere RB ca. 0.3 – 0.35 mm (Zone 1), ca. 0.2 mm (Zone 2)
120/1 Rissneubildung am PR hinten
weitere Anrisse im Bereich der Aufkantung
mittlere RB ca. 0.3 – 0.35 mm (Zone 1), ca. 0.2 mm (Zone 2)
mittlerer RA ca. 10 cm (Zone 1), ca. 10 – 17.5 cm (Zone 2)
3fache Nutzlast
120/2 weitere Rissverlängerung am PR
vereinzelt Längsrisse an der PU bzw. weitere Anrisse
mittlere RB ca. 0.3 – 0.35 mm (Zone 1), ca. 0.2 mm (Zone 2)
120/3 weitere Rissverzweigungen an der PU
mittlere RB ca. 0.3 – 0.35 mm (Zone 1), ca. 0.2 mm (Zone 2)
mittlerer RA ca. 10 cm (Zone 1), ca. 10 – 17.5 cm (Zone 2)
80 mittlere RB ca. 0.15 – 0.2 mm (Zone 1), ca. 0.1 mm (Zone 2) 2fache Nutzlast
Anfangsbelastung mit F = 60 kN, Rissbeobachtung an vorderer Plattenseite (Entwässerungsrohr)
RA- Rissabstand, RB- Rissbreite, PR- Plattenrand, PU- Plattenunterseite
Tabelle D.7 Rissprotokoll der Platte BP 2 (Belastungsabschnitt BA 1)
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Kraft F in
kN
Rißbeobachtung Bemerkung
120 Rißbildung am PR mit einer RB von ca. 0.01 mm,
Vergrößerung der Rißtiefe bestehender Risse am PR,
Bildung von Anrissen bzw. durchgehenden Rissen an der PU
senkrecht zur Haupttragrichtung,
weitere Rißverlängerung bestehender Risse an der PU,
weitere Rißöffnungen ,
mittlere RB ca. 0.25 – 0.3 mm (Zone 1), ca. 0.25 – 0.3 mm
(Zone 2),
mittlerer RA ca. 10 – 14 cm (Zone 1), ca. 10 – 15 cm
(Zone 2)
dreifache Nutzlast
130 keine weitere Rißbildung am PR,
Vergrößerung der Rißtiefe bestehender Risse am PR,
weitere Rißverzweigungen an der PU,
Rißöffnungen bestehender Risse am PR und an der PU,
mittlere RB ca. 0.25 – 0.4 mm (Zone 1), ca. 0.25 - 0.3 mm
(Zone 2)
140 deutliche Zunahme der Anzahl Schrägrisse am PR,
deutliche Zunahme der Anzahl der Biegerisse am PR mit
einer RB von ca. 0.1 mm,
deutliche Rißöffnungen bestehender Risse am PR und an PU,
Bildung von Horizontalrissen am Plattenrand,
 mittlere RB ca. 0.5 – 0.8 mm (Zone 1), ca. 0.3 – 0.5 mm
(Zone 2)
mittlerer RA am PR ca. 5 – 8 cm (Zone 1) und 8 – 12 cm
(Zone 2)
schlagartiges Ver-
sagen der Randauf-
kantung auf beiden
Seiten der Platte,
deutliche Zunahme
der Plattenmitten-
durchbiegung,
schlagartiges Aus-
knicken der oberen
Randbewehrung
Anfangsbelastung mit F = 60 kN., Rissbeobachtung an vorderer Plattenseite (Entwässerungsrohr)
RA- Rissabstand, RB- Rissbreite, PR- Plattenrand, PU- Plattenunterseite
Tabelle D.8 Rissprotokoll der Platte BP 2 nür für Lasten über Endlast des 1. BA  (Bela-
stungsabschnitt BA 1)
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Nr.
Last- stufe
Lastfall(kN) 1.Frequenz 2.Frequenz 3.Frequenz
1
2
3
4
5
6
7
8
9
10
11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24
25
0
5
10
15
20
25
30
35
40
45
50
55
60
65
70
75
80
85
90
95
100
105
110
115
120
16.684
14.965
14.941
14.801
14.686
14.686
14.508
14.292
14.254
14.254
14.229
14.242
13.936
13.758
13.746
13.708
13.314
13.263
13.263
12.856
12.754
12.767
12.767
12.805
12.754
49.3
46.495
46.17
46.052
46.022
45.875
45.697
45.697
45.668
45.579
45.284
44.959
44.781
44.486
44.249
43.865
43.511
43.156
42.801
42.654
42.21
42.24
42.063
41.915
42.092
191.63
178.01
177.59
177.23
177.05
177.01
176.32
176.58
176.55
175.19
175.22
175.06
175.04
174.68
174.54
174.11
173.49
173.01
172.62
172.06
171.79
171.56
171.59
171.23
171.21
Tabelle D.9 Lastfallnummer, Lastfall und Werte der beobachteten Frequenzen für den Bela-
stungsabschnitt BA 1, Platte BP 2
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1
2
3
4
5
6
7
8
9
10
11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24
25
26
27
28
29
30
31
32
33
34
35
36
37
38
39
40
41
42
43
44
45
46
47
48
49
50
51
52
53
54
55
56
57
58
59
60
61
62
63
64
65
66
67
68
69
70
71
72
73
74
75
76
77
78
79
80
81
82
83
84
85
86
87
88
89
90
91
92
93
94
95
96
97
98
99
100
101
102
103
104
105
106
XY
Z
Bild D.12 FE- Modell mit Master- Knoten, BP 2
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66
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Bild D.13 Messpunktraster des Experimentes, BP 2
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XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
1. Eigenform
18.26 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
2. Eigenform
41.70 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
3. Eigenform
54.07 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
4. Eigenform
76.22 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
5. Eigenform
94.86 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
6. Eigenform
113.75 Hz
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XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
7. Eigenform
137.81 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
8. Eigenform
147.16 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
9. Eigenform
169.25 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
10. Eigenform
191.52 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
11. Eigenform
200.77 Hz
XY
Z
E-5
E-5
1.000
0.750
0.500
0.250
0.000
-0.250
-0.500
-0.750
-1.000
X
Y
Z
12. Eigenform
206.94 Hz
Tabelle D.10 Eigenformen und Frequenzen des FE- Modells, BP 2
Anhang D D-19
1.
Eigenform
18.25 Hz
2.
Eigenform
42.75 Hz
3.
Eigenform
53.25 Hz
4.
Eigenform
70.50 Hz
5.
Eigenform
95.75 Hz
6.
Eigenform
105.50 Hz
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7.
Eigenform
133.50 Hz
9.
Eigenform
158.00 Hz
10.
Eigenform
166.25 Hz
11.
Eigenform
173.25 Hz
12.
Eigenform
190.5 Hz
Tabelle D.11 Eigenformen und Frequenzen der ungeschädigten Platte, BP 2;
Film Tab_D11_alle_EF.mov
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1.
Eigenform
11.75 Hz
2.
Eigenform
35.25 Hz
3.
Eigenform
42.00 Hz
4.
Eigenform
62.00 Hz
5.
Eigenform
76.5 Hz
6.
Eigenform
118.5 Hz
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7.
Eigenform
129.0
Tabelle D.12 Eigenformen und Frequenzen der geschädigten Platte, BP 2;
Film Tab_D12_alle_EF.mov
Nr. der Eigenform Experiment
N
r. der E
igenform
 FE
E-1
E-1
9.967
8.721
7.475
6.230
4.984
3.738
2.492
1.246
0.000
X
Y
Z
Nr. der Eigenform Experiment
N
r.
 d
er
 E
ig
en
fo
rm
 F
E
E-1
E-1
9.967
8.721
7.475
6.230
4.984
3.738
2.492
1.246
0.000X
YZ
EF FE. 1.EF Exp.
18.25
2.EF Exp.
42.75
3.EF Exp.
53.25
4.EF Exp.
70.50
5.EF Exp.
95.75
6.EF Exp.
105.5
7.EF Exp.
133.50
8.EF Exp.
149.25
9.EF Exp.
158.0
10.EF Exp.
166.25
11.EF Exp.
173.25
12.EF Exp.
190.5
1. 18.26
2. 41.70
3. 54.07
4. 76.22
5. 94.86
6. 113.75
7. 137.81
8. 147.16
9. 169.25
10. 191.52
11. 200.77
12. 206.94
0.99673
4.3129e-05
0.00011897
0.0053759
0.00015315
4.6109e-05
0.012374
0.00038286
0.004428
4.1419e-05
0.0017855
0.00010665
0.0077576
0.87868
0.098047
0.00033802
0.00024505
0.00050378
4.9311e-06
4.3944e-05
0.0011339
0.0014308
0.00081759
0.00016761
0.00026895
0.095667
0.87747
0.021393
0.0020772
0.0035616
0.00019279
0.0064257
0.00027733
0.012106
0.00015807
0.00034459
0.022647
0.020244
0.28167
0.61203
0.040688
0.011403
0.0067617
.00056029
0.020827
0.0036519
1.127e-08
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Tabelle D.13 MAC- Werte für die Eigenformen der ungeschädigten Platte in Vergleich mit FE- Eigenformen, BP 2
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Tabelle D.14 MAC- Werte für die Eigenformen der geschädigten Platte in Vergleich mit FE- Eigenformen, BP 2
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Tabelle D.15 MAC- Werte für die Eigenformen der geschädigten Platte in Vergleich mit den Eigenformen der ungeschädigten Platte, BP 2
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siehe Grafik rechts unten
Bild D.14 Statische und dynamische Funktionen nach ausgewählten Laststufen im 1. Bela-
stungsabschnitt der Platte BP 2, Film Bild_D_14.mov
Anhang D   D-27
Bild D.15 Platte nach dem Versagen in der Betondruckzone
Bild D.16 Detail der Platte nach dem Versagen in der Betondruckzone
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Anhang D.5 Balken B 1- B 3
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Bild D.17 Kraft- Zeitfunktion, Kraft- Verschiebungsfunktion IWT 1, IWT 2 und IWT 3,
Dk- Lastfunktion, Balken B 1 (von oben links nach unten rechts)
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Bild D.18 Kraft- Zeitfunktion, Kraft- Verschiebungsfunktion IWT 1, IWT 2 und IWT 3,
Dk- Lastfunktion, Balken B 2 (von oben links nach unten rechts)
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Bild D.19 Kraft- Zeitfunktion, Kraft- Verschiebungsfunktion IWT 1, IWT 2 und IWT 3,
Dk- Lastfunktion, Balken B 3 (von oben links nach unten rechts)
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Lastfall-
nummer
Balken B 1
Last (kN)
Frequenz
(Hz)
Balken B 2
Last (kN)
Frequenz
(Hz)
Balken B 3
Last (kN)
Frequenz
(Hz)
0 44.75 47.60 36.70
1 1.5 44.75 1.5 46.86 1.5 36.37
2 3.0 43.21 2.0 46.80 2.0 36.88
3 3.0 42.75 2.5 46.24 2.5 35.04
4 3.0 40.81 3.0 45.69 5.0 33.53
5 4.5 34.01 4.0 40.90 6.0 32.77
6 6.0 33.03 5.0 40.08 7.5 32.45
7 8.0 32.07 6.0 36.12 9.0 32.01
8 10.0 33.03 7.5 35.71 11.0 31.95
9 13.0 31.09 9.0 35.29 13.0 31.76
10 16.0 28.18 11.0 34.75 15.0 31.57
11 18.0 13.0 34.70 17.0 29.73
12 15.0 34.20 18.0 26.95
13 17.0 33.24
14 19.0 25.44
Tabelle D.16 Lastnummer, Last und erste Biegeeigenfrequenz der drei Balken B 1- B 3
LS- BV Last (kN) Verbale Beschreibung
01 1.5 keine Risse
02-1 3.0 Biegevertikalrisse zwischen Lasteinleitungspunkten, Unterseite Riss
durchgehend
02-2 3.0 keine weiteren Risse, kurzzeitig auf 3-4 kN
02-3 3.0 weitere Risse
03 4.5 Rissweite 0,05mm
04-1 6.0 weitere Risszuwächse, Rissweite 0.05 m
04-2 6.0 kein neuen Risse
04-3 6.0 keine neuen Risse
05-1 8.0 links und rechts neuer Riss im Querkraftbereich, Rissweite 0.1 mm
06-1 10.0 einige Risszuwächse
07 13.0 Risse außerhalb des Biegebereiches, Rissweite 0.15 mm
08-1 16.0 kaum Risszuwächse, Rissweite 0.2 mm in der Mitte 0.3-0.4 mm
09-1 18.0 offene Risse nach Entlastung 0.3-0.4 mm
09-2 18.0 unter Last 0.5 mm Rissöfnung
LS- BV: Laststufe- Belastungsvorgang
Tabelle D.17 Rissprotokoll B 1
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LS- BV Last (kN) Verbale Beschreibung
01-1 1.5 erste Haarrisse zwischen B-7 und B-14
01-2 1.5 keine Risserweiterung auf B-Seite; Rissbildung auf A-Seite
01-3 1.5 eine Risserweiterung, eine Rissneubildung
02-1 2.0 eine Rissneubildung, einige Risserweiterungen; eine Rissverzweigung
02-2 2.0 keine Veränderung; max. Rissweite 0,1 mm
02-3 2.0 evtl. Schwindrisse in B-8 vorhanden (nicht durchgehend)
03-1 2.5 keine Risserweiterung; rechts unten in B-12 kleiner nicht durchgehender Riss bis Mitte
Balken
03-2 2.5 Risserweiterungen
03-3 2.5 Risserweiterung in A-7; Rissneubildung B-9
04-1 3.0 eine Rissneubildung
04-2 3.0 nur an Unterseite Risserweiterungen; durchgehend bei B-14 und A-14
04-3 3.0 Rissneubildung bei B-20, B-18, B-16
05-1 4.0 Risserweiterungen; Rissverzweigungen
05-2 4.0 Risserweiterungen
05-3 4.0 durchgehende Risse an Unterseite
06-1 5.0 viele Rissneubildungen und -erweiterungen (hörbares Knacken und Knistern; ein Riss an
Unterseite(B-13 und A-14) komplett durch
06-2, 06-3 5.0 keine Veränderungen
07-1 6.0 an A-Seite Rissneubildungen, -erweiterungen
07-2 6.0 Risserweiterungen, -neubildungen
07-3 6.0 Risserweiterungen
08-1 7.5 einige Rissneubildungen
08-2,  08-3 7.5 wenig Risserweiterungen
09-1 9.0 einige Rissneubildungen, -erweiterungen; unter Belastung Rissweiten bis 0,15mm (z.B.
in B-9)
09-2 9.0 Risserweiterungen
10-1 11.0 Rissneubildung; wenig Risserweiterungen
10-2 11.0 eine Rissneubildung; an Unterseite Riss durchgehend bei B-9 und A-9
10-3 11.0 keine Veränderung
11-1 13.0 eine Rissneubildung; sehr viele Risserweiterungen
11-2 13.0 einige Risserweiterungen und -verzweigungen an Unterseite
11-3 13.0 sehr wenig Risserweiterungen
12-1 15.0 keine Rissneubildungen; wenig Risserweiterungen; Rissbreiten bis 2mm; hörbares Kni-
stern
12-2 15.0 viele Rissverzweigungen, wenig Risserweiterungen; an Unterseite Rissbreiten bis
0,3mm; hörbares Knistern
12-3 15.0 wenig Risserweiterungen
13-1 17.0 wenig Risserweiterungen, hohe Durchbildung
13-2 17.0 Rissneubildung in A-20
13-3 17.0 Risserweiterungen
14-1 19.0 erste Risse ganz durchgehend (jedoch nicht an Oberseite sichtbar); keine Rissneubildun-
gen
14-2 19.0 viele Rissverzweigungen und -erweiterungen; unter Belastung Rissweite bis 0,7mm
14-3 19.0 einige Rissneubildungen, viele Rissverzweigungen und -erweiterungen; Abplatzungen;
starke bleibende Durchbiegung
LS- BV: Laststufe- Belastungsvorgang
Tabelle D.18 Rissprotokoll B 2
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1,5
2,0
2,5
3,0
4,0
5,0
6,0
7,5
9,0
11,0
13,0
15,0
17,0
19,0
Bild D.20 Rissbilder nach dem 3. BV jeder Laststufe, B 2, Film  Bild_D_20.mov
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Laststufe-
Belastungs-
vorgang
Last (kN) Verbale Beschreibung
01-1 1.5 viele Rissneubildungen; Risse bis zur Hälfte; an Unterseite Riss durchgehend in
B8-A8
00-2 1.5 Rissneubildungen an Unterseite; Risserweiterungen an beiden Seiten; Rissweite
bis 0,1 mm an Unterseite
00-3 1.5 wenige Risserweiterungen
02-1 2.0 eine Risserweiterung an Unterseite
02-2 2.0 eine Rissneubildung in A8; eine Rissverzweigung in A14
02-3 2.0 einige Rissneubildungen
03-1 2.5 Rissneubildungen und Risserweiterungen; Rissbildung an Unterseite
03-2 2.5 Rissverzweigungen; Rissneubildung am festen Lager in A2
03-3 2.5 viele Rissneubildungen; Riss an Unterseite durch; hörbares knacken
04-1 5.0 viele Rissneubildungen, Rissverzweigungen und Risserweiterungen; an Unter-
seite Riss durchgehend
04-2 5.0 einige Risse im Bereich Wegaufnehmer an der Unterseite; Rissverzweigungen
und Rissneubildung am festen Lager
04-3 5.0 wenige Rissverzweigungen und Risserweiterungen
05-1 6.0 einige Risserweiterungen
05-2 6.0 viele Rissverzweigungen und Rissneubildungen am festen Lager
05-3 6.0 einige Rissverzweigungen
06-1 7.5 eine Rissneubildung am festen Lager; wenige Risserweiterungen
06-2 7.5 eine Rissneubildung; viele Risserweiterungen
06-3 7.5 wenige Risserweiterungen
07-1 9.0 Rissneubildungen am Gleitlager
07-2 9.0 viele Risserweiterungen
07-3 9.0 Rissneubildungen auf B-Seite; einige Risserweiterungen; Rissweiten bis 0,2 mm
08-1 11.0 viele Risserweiterungen; einige Rissverzweigungen
08-2 11.0 viele Risserweiterungen
08-3 11.0 keine Beobachtungen
09-1 13.0 wenige Risserweiterungen; hörbares knacken
09-2 13.0 wenige Risserweiterungen
09-3 13.0 wenige Risserweiterungen; Rissverschachtelungen
10-1 15.0 eine Rissneubildung am Gleitlager; vereinzelt Risserweiterungen; Rissweite bis
0,35 mm
10-2 15.0 eine Risserweiterung; starke bleibende Durchbiegung
10-3 15.0 einige Risserweiterungen und Rissverzweigungen
11-1 17.0 wenige Risserweiterungen; eine Rissneubildung in B2
11-2 17.0 viele Risserweiterungen und Rissverzweigungen; eine Rissneubildung in B3
11-3 17.0 viele Risserweiterungen; Rissneubildungen auf B-Seite
12-1 18.0 sehr viele Risserweiterungen und Rissverzweigungen
Tabelle D.19 Rissprotokoll B 3
Anhang D   D-35
kN Rissbilder
0,0
1,5
2,0
2,5
5,0
6,0
7,5
9,0
11,0
13,0
15,0
17,0
18,0
Bild D.21 Rissbilder nach dem 3. BV jeder Laststufe, B 3
Anhang D   D-36
Bild D.22 Detail Rollenlager mit Beschleunigungsaufnehmer und Inklinometer , B 2
Bild D.23 Detail vom Lasteinleitungspunkt mit Rolle und Beschleunigungsaufnehmern, Trä-
ger von Struktur entfernt, B 2
Bild D.24 Detail vom typischen Rissbild im Bereich 80 bis 90 cm vom Auflager nach Versuch-
sende, B 2
Anhang E
Beschreibung des Nachrissverhaltens des Betons
Parameter
- Verhältnis zwischen aufnehmbarer Restzugspannung σ und Zugfestigkeit ft
- analog: Verhältnis zwischen aufnehmbarer Restrückstellkraft FRück und Zugkraft Ft
- Rissöffnungsverschiebung w
- Grenzrissöffnung w0
- Materialkonstanten c1 und c2, für Normalbeton c1= 1.00 und c2=5.64.
- Bruchenergie Gf
- Grundwerte der Bruchenergie Gf0
- C Konstante abhängig vom mathematischen Modell für den abfallenden Ast des Spannungs-
Rissöffnungsdiagramms
- k Federkonstante, Steifigkeit
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Berechnung der Bruchenergie Gf
  dmax  [mm] 8 16 32
  Gf 0 [
  
Nmm
mm2
] 0.02 0.03 0.05
Tabelle E.1 Grundwerte der Bruchenergie in Abhängigkeit vom Größtkorndurchmesser der
Zuschläge des Betons nach CEB- FIP Model Code 1990 [43]
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